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第 1 章 はじめに 
1.1 設計と解析 







構造設計がよりどころとする構造力学，あるいは力学という知識体系は 17 世紀初頭のガリレオ 
























































図 1.1.2 性能設計 

































耐震設計法は，図 1.2.1 や表 1.2.1 のように大地震による建物被害の歴史とともに変遷強化されて
きた。すなわち，1924 年に改正された市街地建築物法に耐震規定が取り入れられたのは，1923 年
の関東地震により筋違や方杖の有用性が示されたためである。1944 年の東南海地震，1946 年の南
海地震および 1948 年の都市直下型の福井地震を契機に 1950 年には市街地建築物法から建築基準
法に様変わりし，耐震規定も新たに壁量設計法が示された。さらに 1964 年の新潟地震，1968 年
の十勝沖地震および 1978 年の宮城県沖地震と相次ぐ大地震の被害から 1981 年には建築基準法の
大改定が行われ新耐震設計法が確立し必要壁量が割増されている。1995 年の兵庫県南部地震の経
験をもとに耐震規定が細部にわたり規定され，木造では壁量配置や仕口規定など耐震性能に対し








昭和 4 年(1929 年)の国宝保存法を契機として始められた法隆寺の昭和の大修理(昭和 9～60 年)に
際して坂静雄は寺社建築などの伝統木造の基本的な特性である柱の傾斜復元力と貫のめり込みに
着目して，昭和 16 年(1941 年)に実験的解析的研究をまとめている 20,21。伝統木造における復元力
特性の数理表現が可能であることを示した功績は大きい。その後 1960 年に棚橋諒 22 は日本で開催








する坂の先駆的な成果は 1990 年になって，河合 23，24 や稲山 25 によって再確認され，坂本功 26-27





















図 1.2.1 木造の耐力耐震設計法の変遷 







1 階 2 階 1 階 2 階 1 階 2 階 
屋根および壁の重い建物 12 16 12 15 24 15 15 33 21 
屋根の軽い建物 8 12 8 12 21 12 11 29 15 
 




































































































































































図 1.2.2 木造建物の耐震診断 
1995 年 耐震改修促進法 
 
2006 年 

































JSCA 関西の伝統構法を生かす木造耐震設計マニュアル 35 や日本建築学会の限界耐力計算によ
る伝統的木造建築物構造計算指針･同解説 36 では，題名にもあるように限界耐力計算を用いて伝統
木造の変形性能を評価している。現行法規では継手仕口に金物を殆ど使わない伝統構法木造は，




























本研究の具体的な成果は，図 1.3.2 に示すように第 2 章から第 9 章にまとめられている。第 2
章から第 6 章および第 8 章は設計であつかう耐力要素を，第 7 章は耐震設計法としての限界耐力
計算を具体的かつ解析的に検討し，第 9 章でまとめとして設計法を提案し，設計例を示している。
すなわち，2 階建て伝統的木造建築を等価線形化された 2 自由度近似モデルで表して，耐震設計
に必要な定式化を第 7 章で行い，この近似応答解析の定式化を用いて，第 9 章では地震時に指定
された各階変形から，縮約 1 質点モデルを介して，各階の必要耐力を計算して，第 2,4,5 章でまと 


















































■第 6 章 床構面と偏心 
■第 8 章 制振部材 





















■第 2 章 柱の傾斜復元力 
全面壁 小壁 
付き柱 
■第 3 章 組物 

































































の関係を論じている。まず，偏心率計算に変えて 4 号建物の壁量計算で規定されている，4 分割
法の壁率比と偏心率の対応について検討している。すなわち木造建築物の軸組みの設置の基準を















るために，限界耐力計算の定式化について確認している。解析表現を用いて 1 階と 2 階の変形が
等しくなる JSCA の限界せん断力係数比を導いて， 2 階降伏とする設計の可否を論じる。そして，




































ニュートン N ではなく kgf や tonf などで表現している箇所がある。これは発表当時の表現をその
まま引用したためである。そのような箇所では当初の kgf や tonf を残して，SI 単位系のニュート




























































写真 1.4.1 唐招提寺金堂平成の保存修理落慶法要 2009 年 11 月 





























































図 1.4.2 構造解析 
































































































(a) 創建時 8 世紀 (b) 元禄改修 17 世紀 
(c) 明治改修 19 世紀 (d) 平成改修 21 世紀 
今回の解体修理で創建時の屋根構造が本図の和小屋で
はなく又首組であること奈良県により解明された 





































































































































心柱 五重塔の不倒神話。 可変剛性 
重ね構造 通し柱がなく上下バラバラな動き。 逆位相相殺効果･制振 
材 料 
ヒノキ 老化に強く,千年以上の耐久性。 高耐久性材料 
木の横使い 斗･肘木･貫のめり込み｡ ダンパー 
土壁 大変形で壊れて効く。 ダンパー･エコ材料 
版築層 何層にも土を突き固めた基壇。 地盤改良･エコ材料 
たたら鉄 和鋼は錆びにくく木を傷めない。 錆びない鉄  
 
































































験が展開されている 4-7。表 2.1.1 および図 2.1.1 に既往の実験結果諸元を示す。ここで W:柱鉛直荷





などから，平均すると各実験結果は δ/B=0.1，PH/WB=0.8 付近でピークを示している。 



















①  坂(1941) 角 桧 25 200 無 0.3～2.1 (2.9～20.6) 37 0.80 0.10 
②  坂(1941) 丸 桧 25 200 無 0.3～2.1 (2.9～20.6) 41 0.80 0.09 
③  坂(1941) 角 桧 25 178 有 0.3～2.1 （2.9～20.6） 44 0.80 0.07 
④  河合(1991) 角 ヒバ 7 50 無 0.4,0.8 (3.9,7.8) 50 0.85 0.08 
⑤  河合(1993) 丸 ヒバ 上 44 下 49 360 有 
10,16,20 
(98,157,196) 37 0.69 0.13 
ここで W:柱鉛直荷重，B:柱幅，H:柱高さとして，初期剛性は W/H，最大耐力は WB/H，最大耐力時
変位は B でそれぞれ規準化された無次元量を示す。 















0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 
①実験四角柱 大斗無し 
②実験円柱  大斗無し 
③実験四角柱 大斗有り 
④実験四角柱 大斗無し 
















2.2 FEM 解析 
解析モデルおよび諸元を表 2.2.1，図 2.2.1 に示す。材料はヒノキ材とし，解析には繊維方向と
繊維直交方向の弾性係数が異なる材料異方性を考慮している。円柱両端には離間可能な剛板を接
触させており，柱のロッキングや両端面の局部変形に伴って，鉛直力の作用位置や反力中心位置


















図 2.1.1 傾斜復元力に関する既往の実験結果 
無次元変位 δ/B 
無次元水平力 PH/WB 







表 2.2.1 解析モデル諸元 














Soft 440 7.6 無 0.67 0.67 
Medium 440 7.6 無 1 1 
Stiff 440 7.6 無 1.8 1.8 
Rigid 440 7.6 無 1000 1000 
Short1 350 6.1 無 1 1 
Short2 260 4.5 無 1 1 
Capital 440 7.6 有 1 1 
 基準となる Medium モデルの材料特性 
材種：ヒノキ 




圧縮材料強度：σy=280kgf/cm2(27.4MPa) Soft, Medium 
Stiff, Rigid 




























































0.5 1 1.5 2 
また解析パラメータは，まず弾性係数に関して，文献 8 による弾性係数を採用したモデルを
Medium モデル(基準モデル)とし，国内産ヒノキ材の材料試験結果におけるバラツキから下限値モ




で見られる円柱に載る大斗の有無，高さ幅比(=高さ/幅)を，それぞれモデルを Capital 及び Short1，
Short2 とし Medium モデル(基準モデル)と比較検討を行う。 
解析結果として無次元化された水平荷重と水平変形の関係を，既往実験データに基づく提案式
3,9,10 と併せて図 2.2.2 に示す。表 2.2.2 は復元力骨格曲線における特性値をまとめている。傾斜復
元力特性に及ぼす弾性係数の影響を図 2.2.3，高さ幅比の影響を図 2.2.4 にそれぞれまとめる。図



































Soft 77 0.82 0.074 
Medium 116 0.85 0.049 
Stiff 209 0.88 0.035 
Rigid 104 0.99 0.010 
Short1 119 0.87 0.040 
Short2 134 0.87 0.028 





表 2.2.2 傾斜復元力モデル解析結果 





















































































・図 2.2.2 および表 2.2.2 に見られるように，柱材の弾性係数により柱の復元力特性は変化する。
図 2.2.3 よれば初期剛性は弾性係数に比例し，最大耐力時の変形は弾性係数にほぼ反比例する。し
かしながら最大耐力は，Rigid モデルを除いて現実的な弾性係数の範囲では，ほとんど変化しない。
この理由は次のように考えられる。ロッキングする柱の水平力 P は，柱高さを H，鉛直荷重を W ，
柱上端の荷重芯と下端の反力芯の水平距離を e，柱の水平変形をδとすれば， 
 𝑃 = 𝑊(𝑒 − 𝛿)
𝐻
 (2.2.1)  
と表わされる。最大耐力時は e=0.9B，δ= (0.04～0.08)B 程度であるから結局 δ の影響は小さく，最
大耐力は(0.86～0.82)W/H となるためである。 
・同じく図 2.2.2 および表 2.2.2 によれば，大斗によって傾斜復元力骨格曲線は軟化する。これは，






























































































の水平力 P0 は，モーメントの釣り合いにより以下のようになる。 
 𝑃0 = 𝑊𝐵4𝐻  (2.2.2)  
円柱の浮き上がり後のモーメント M-回転角 θ 関係は，次節で詳しく説明されるように，三角形
応力分布を仮定し，浮き上がり限界 M0,θ0 を基準とすると以下のように表される。 
 𝑀
𝑀0
= 3𝜋 + 32(1 − 2𝛼)(α − α2)32 + 12(1 − 2𝛼)√𝛼 − 𝛼2 + 6 sin−1(1 − 2𝛼)3(1 − 2𝛼)𝜋 + 32(𝛼 − 𝛼2)32 + 12(2𝛼 − 1)2√𝛼 − 𝛼2 + 6(1 − 2𝛼) sin−1(1 − 2𝛼) (2.2.3)  




= 6𝜋3𝜋(1 − 2𝛼) + 32(𝛼 − 𝛼2)32 + 12(2𝛼 − 1)2√𝛼 − 𝛼2 + 6 (1 − 2𝛼)sin−1(1 − 2𝛼) (2.2.4)  
(2.2.2)(2.2.4)式を用いて，各解析結果の水平力 P 及び水平変形角 R を浮き上がり限界時の水平力
P0，水平変形角 R0 によって無次元化し図 2.2.6，2.2.7 に示す。ただし，図 2.2.5 の反力分布をみる
と，直線ではなく端部に応力集中が生じており，そのため，反力中心が外側に移動してモーメン













































































図 2.2.8 は FEM 解析結果に(2.2.4)式を併せて示している。(2.2.3)(2.2.4)式は円形断面の浮上り式
であり，解析結果と極めて良く一致している。Rigid と Capital は浮上り後の耐力で他とは異なる
性状を示しているのは，矩形断面の反力分布が対応しないためである。なお，これまでの FEM 解






耐力式を展開して，図 2.2.8 の内容を再検討する。 
  
図 2.2.6 解析結果の比較 
(弾性係数比の変化) 































平変形 δ と回転角 θ とは 
 𝛿 = 𝐵(1 − cos𝜃) + 𝐻sin𝜃 (2.3.1)  
水平力 P と鉛直力 W の釣合いは， 















 𝑥 = (1 − cos𝜃) + 𝜆sin𝜃 = 1 −�1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃) (2.3.4)  
 ∴ sin(𝜃𝑚 − 𝜃) = 1 − 𝑥


































































= 𝜆 tan(𝜃𝑚 − 𝜃) = 𝜆 sin(𝜃𝑚 − 𝜃)
�1 − sin2(𝜃𝑚 − 𝜃) = 𝜆(1 − 𝑥)√1 + 𝜆2 1�1 − (1 − 𝑥)21 + 𝜆2    
 = 𝜆(1 − 𝑥)
√𝜆2 − 𝑥2 + 2𝑥 (2.3.6)  
無次元化水平力と水平変位を表す(2.3.6)式は図 2.3.2 のようになる。全て下に凸な曲線となるが，
λ が大きいと(2.3.6)式は 
 𝑦 = 𝜆(1 − 𝑥)
√𝜆2 − 𝑥2 + 2𝑥 ≅ 1 − 𝑥 (2.3.7)  






水平変形 δ と回転角 θ の関係は(2.3.4)式が適応できる。すなわち， 
 𝑥 = 1 −�1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃) = 1 −�1 + 𝜆2 sin𝜃𝑚 �1 − 𝜃𝜃𝑚� (2.3.8)  
(2.3.8)式は図 2.3.3 にように示される。x=δ/B と θ/θm の関係は図 2.3.2 と同様に，アスペクト比




































= 1(1 − 𝛼)2 (2.3.9)  
 
α = 1 − 1
�φ
 (2.3.10)  
図 2.3.6 に説明されるように，水平変形 δ，回転角 θ の状態の力の釣り合いは，柱上下端面の応
力分布を対称と仮定すれば，(2.3.2)と同様に， 
 𝑃 = 𝑊tan(𝜃𝑢 − 𝜃) (2.3.11)  
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したがって，計算式をまとめると， 
 𝑦 = 𝑃𝐻
𝑊𝐵
= 𝜆 tan(𝜃𝑢 − 𝜃) = 𝜆 tan𝜃𝑢 − tan𝜃1 + tan𝜃𝑢 tan𝜃 (2.3.13)  
 = 𝜆 1 + 2𝛼3𝜆 − tan𝜃1 + 1 + 2𝛼3𝜆 tan𝜃 = 𝜆 1 + 2𝛼 − 3𝜆tan𝜃3𝜆+(1 + 2𝛼)tan𝜃 (2.3.14) 
 
 𝑥 = 1 −�1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃) (2.3.15)  
 




 (2.3.16)  
浮上り開始の θ0は， 
 
𝜃0 = 𝜃𝑚 − sin−1 � 1 − 𝑥0
√1 + 𝜆2� (2.3.17)  
x0 は浮上り開始時点の無次元水平変位 x0＝δ0/B を表す。さらに tanθ=δ/H=x/λ を用いれば， 
 𝑥 ≥ 𝑥0,𝛼 ≤ 1：𝑦 = 𝜆 1 + 2𝛼 − 3𝑥3𝜆+ (1 + 2𝛼)𝑥𝜆 = 𝜆2(1 + 2𝛼 − 3𝑥)3𝜆2 + (1 + 2𝛼)𝑥 (2.3.18)  
とくに λ が大きい場合には，分母分子で λ2項だけを残して， 
 𝑥 ≥ 𝑥0：𝑦 = 13 (1 + 2𝛼 − 3𝑥) = 13�1 + 2 − 2�𝑥0𝑥 � − 𝑥 = 1 − 23�𝑥0𝑥 − 𝑥 (2.3.19)  
(2.3.19)式を (2.3.7)式と比べると，応力分布を考慮した矩形断面では，反力が隅部に集中する復元力が
第 2 項の 2/3�𝑥0 𝑥⁄ 分だけ耐力が減少することを示している。精算による(2.3.13)-(2.3.16)式と近似式で
ある(2.3.19)式の計算結果を図 2.3.7 に示す。λ が 4 以上であれば両者は一致するとみてよい。なお河合
14 によって提示されている傾斜復元力式は(2.3.19)の近似式である。 





























































= �𝑥03√𝑥3 − 1 = 0 (2.3.20)  
から 
 𝑥 = �𝑥093 = 0.481�𝑥03  (2.3.21)  
のとき最大値 
 
𝑦𝑚𝑎𝑥 = 1 − 23 �𝑥0
�
𝑥096 − �𝑥093 = 1 − �23 √33 + 1√93 � �𝑥03 = 1 − 1.442�𝑥03  (2.3.22)  
をとる。浮き上がり開始時点の耐力と初期剛性は 
 
𝑦0 = 1 − 23�𝑥0𝑥0 − 𝑥0 = 13 − 𝑥0 (2.3.23)  
 𝑘0 = 𝑦0𝑥0 �= 𝑃0𝐻𝑊𝐵 𝐵𝛿0 = 𝑃0𝐻𝑊𝛿0� = 13𝑥0 − 1 (2.3.24)  
以上の傾斜復元力の最大値，最大値を与える無次元変形および初期剛性と浮上り時無次元変形
の関係は図 2.3.8 および図 2.3.9 のように表される。ここで，浮上り時無次元変形 x0は 
 𝑥0 = 𝛿0𝐵 = 𝐻𝜃0𝐵 = 𝜆𝜃0 = 𝜆 2𝑊𝐵2𝑘 (2.3.25)  
であるから，端部の一様バネ定数 k に反比例する。 
一般に木材の繊維直交方向のヤング係数は繊維方向のヤング係数の 1/25 程度である。大斗は横
使いであるので，実験モデルの大斗の有無によって端部剛性がこの程度変わることになる。例え



















図 2.3.9 傾斜復元力の初期剛性 
浮上り限 x0=δ0/B 
初期剛性 k0=P0H/Wδ0 










𝑊 = �𝑝(𝑥) 𝑑𝐴 = � 𝑝0(𝑥 − 𝛼𝐵)(1 − 𝛼)𝐵 2�𝑥𝐵 − 𝑥2𝑑𝑥𝐵𝛼𝐵  (2.3.26)  
ここで，変数を x=Bξ と変換すれば，dx=Bdξ，x:αB→B は ξ:α→1 となるので， 
 
 
𝑊 = 2𝑝0𝐵21 − 𝛼 � (𝜉 − 𝛼)�𝜉 − 𝜉2𝑑𝜉1𝛼  (2.3.27)  
数学公式 16 
 
��𝜉 − 𝜉2𝑑𝜉 = 2𝜉 − 14 �𝜉 − 𝜉2 + 18 sin−1(2𝜉 − 1) (2.3.28)  
 




































B 0 αB x 
(x- B/2)2+y2=B2/4 
y=√𝑥𝐵 − 𝑥2 
反力のモーメ
ント長さ x-B/2 



















2𝜉 − 14 �𝜉 − 𝜉2 + 18 sin−1(2𝜉 − 1)�α1    
 
＝
π16 + 1 − 2𝛼4 �𝛼 − 𝛼2 + 18 sin−1(1 − 2𝛼) (2.3.30)  
 




13 (𝜉 − 𝜉2)32 + 2𝜉 − 18 �𝜉 − 𝜉2 + 116 sin−1(2𝜉 − 1)�α1    
 
＝
π32 + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + 1 − 2𝛼8 �𝛼 − 𝛼2 + 116 sin−1(1 − 2𝛼) (2.3.31)  
したがって 
 
𝑊 = 2𝑝0𝐵21 − 𝛼 � π32 + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + 1 − 2𝛼8 �𝛼 − 𝛼2 + 116 sin−1(1 − 2𝛼)�   
 
−
2𝑝0𝐵21 − 𝛼 � π16α + 1 − 2𝛼4 𝛼�𝛼 − 𝛼2 + 𝛼8 sin−1(1 − 2𝛼)�   
 = 2𝑝0𝐵21 − 𝛼 � π32 (1 − 2α) + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + (2𝛼 − 1)28 �𝛼 − 𝛼2 + 1 − 2𝛼16 sin−1(1 − 2𝛼)� (2.3.32)  
すなわち端部の最大反力 p0 は 
 𝑝0 = (1 − 𝛼)𝑊2𝐵2 � 𝜋32 (1 − 2𝛼) + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + (2𝛼 − 1)28 √𝛼 − 𝛼2 + 1 − 2𝛼16 sin−1(1 − 2𝛼)� (2.3.33)  
とくに浮上り限界 α＝0 の時は 
 𝑝0(𝛼 = 0) = 𝑊2𝐵2 � 𝜋32 + 𝜋32� = 8𝑊𝜋𝐵2 = 2 𝑊14𝜋𝐵2 = 2 𝑊𝐴0 (2.3.34)  
ここで，A0 は直径 B の円の面積を表している。 
反力モーメントは以下のように計算される。 
 
𝑀 = ��𝑥 − 𝐵2� 𝑝(𝑥) 𝑑𝐴 = � �𝑥 − 𝐵2� 𝑝0(𝑥 − 𝛼𝐵)(1 − 𝛼)𝐵 2�𝑥𝐵 − 𝑥2𝑑𝑥𝐵𝛼𝐵  (2.3.35)  
上と同様に，変数を x=Bξ と変換すれば，dx=Bdξ，x:αB→B は ξ:α→1 となるので， 
 
𝑀 = 𝑝0𝐵31 − 𝛼� (2𝜉 − 1)(𝜉 − 𝛼)�𝜉 − 𝜉2𝑑𝜉1𝛼    
 = 𝑝0𝐵31 − 𝛼� {2𝜉2 − (2𝛼 + 1)𝜉 + 𝛼}�𝜉 − 𝜉2𝑑𝜉1𝛼  (2.3.36)  
さらに数学公式 16 
 
�𝜉2�𝜉 − 𝜉2𝑑𝜉 = − 124 (6𝜉 + 5)(𝜉 − 𝜉2)32 − 5(1 − 2𝜉)64 �𝜉 − 𝜉2 − 5128 sin−1(1 − 2𝜉) (2.3.37)  
を用いて， 
 











5π256 + 124 (6α + 5)(α − α2)32 + 5(1 − 2𝛼)64 �𝛼 − 𝛼2 + 5128 sin−1(1 − 2𝛼) (2.3.38)   






𝑀 = 𝑝0𝐵31 − 𝛼� {2𝜉2 − (2𝛼 + 1)𝜉 + 𝛼}�𝜉 − 𝜉2𝑑𝜉1𝛼  (2.3.39)   
 1 − 𝛼
𝑝0𝐵3
𝑀 = 2 � 5π256 + 124 (6α + 5)(α − α2)32 + 5(1 − 2𝛼)64 �𝛼 − 𝛼2 + 5128 sin−1(1 − 2𝛼)�     
 
−(2𝛼 + 1) � π32 + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + 1 − 2𝛼8 �𝛼 − 𝛼2 + 116 sin−1(1 − 2𝛼)�     
 +𝛼 � π16 + 1 − 2𝛼4 �𝛼 − 𝛼2 + 18 sin−1(1 − 2𝛼)�     
 = 𝜋128 (5 − 8𝛼 − 4 + 8𝛼) + (α − α2)3212 (6α + 5 − 8𝛼 − 4)    
 +√𝛼 − 𝛼232 (5 − 10𝛼 − 4 + 16α2 + 8𝛼 − 16α2) + sin−1(1 − 2𝛼)64 (5 − 8𝛼 − 4 + 8𝛼)     
 = 𝜋128 + 1 − 2𝛼12 (α − α2)32 + 1 − 2𝛼32 �𝛼 − 𝛼2 + 164 sin−1(1 − 2𝛼) (2.3.40)   
すなわち 
 
𝑀 = 𝑝0𝐵31 − 𝛼 � 𝜋128 + 1 − 2𝛼12 (α − α2)32 + 1 − 2𝛼32 �𝛼 − 𝛼2 + 164 sin−1(1 − 2𝛼)�    
 = 𝐵𝑊2 𝜋128 + 1 − 2𝛼12 (α − α2)32 + 1 − 2𝛼32 √𝛼 − 𝛼2 + 164 sin−1(1 − 2𝛼)𝜋32 (1 − 2𝛼) + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + (2𝛼 − 1)28 √𝛼 − 𝛼2 + 1 − 2𝛼16 sin−1(1 − 2𝛼)  
 
 
 = 3𝜋 + 32(1 − 2𝛼)(α − α2)32 + 12(1 − 2𝛼)√𝛼 − 𝛼2 + 6 sin−1(1 − 2𝛼)24(1 − 2𝛼)𝜋 + 256(𝛼 − 𝛼2)32 + 96(2𝛼 − 1)2√𝛼 − 𝛼2 + 48(1 − 2𝛼) sin−1(1 − 2𝛼)𝐵𝑊 (2.3.41)   
とくに浮上り開始時の α=0 の限界モーメント M0 は 
 
𝑀0 = 3𝜋 + 3𝜋24𝜋 + 24𝜋 𝐵𝑊 = 18𝐵𝑊 (2.3.42)   





= 3𝜋 + 32(1 − 2𝛼)(α − α2)32 + 12(1 − 2𝛼)√𝛼 − 𝛼2 + 6 sin−1(1 − 2𝛼)3(1 − 2𝛼)𝜋 + 32(𝛼 − 𝛼2)32 + 12(2𝛼 − 1)2√𝛼 − 𝛼2 + 6(1 − 2𝛼) sin−1(1 − 2𝛼) (2.3.43)   
基礎の回転角 θ は矩形基礎と同様にして 
 
𝜃 = 𝑝0(1 − 𝛼)𝐵𝑘    
 = 𝑊2𝐵3𝑘 � 𝜋32 (1 − 2𝛼) + 13 (𝛼 − 𝛼2)32 + (2𝛼 − 1)28 √𝛼 − 𝛼2 + 1 − 2𝛼16 sin−1(1 − 2𝛼)� (2.3.44)   
浮上り開始時の α=0 の回転角を θ0 とすれば， 
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= 6𝜋3𝜋(1 − 2𝛼) + 32(𝛼 − 𝛼2)32 + 12(2𝛼 − 1)2√𝛼 − 𝛼2 + 6 (1 − 2𝛼)sin−1(1 − 2𝛼) (2.3.46)  
以上の関係式を図 2.3.11 から図 2.3.13 にまとめる。図 2.3.12 と図 2.3.13 には比較のため，矩形
断面の計算結果をあわせて示している。なお，円形基礎に関する以上の計算のモーメントは反力
による断面中心に対するモーメントであるので，柱上下端面の応力分布を対称とすれば，矩形の




 𝑦 = 𝑃𝐻
𝑊𝐵
= 𝜆 tan(𝜃𝑢 − 𝜃) = 𝜆 tan𝜃𝑢 − tan𝜃1 + tan 𝜃𝑢 tan𝜃 (2.3.47)  






















図 2.3.12 矩形と円形基礎の 
m-φ 関係比較 














図 2.3.11 円形基礎の m-φ 関係 
φ=θ/θ0 
m=M/M0 




 tan𝜃𝑢 = 𝑒𝐻 = 2𝑀𝑊𝐻 = 2𝑚𝑀0𝑊𝐻 = 2𝑚𝑊𝐻 × 18𝐵𝑊 = 𝑚4𝜆 (2.3.49)  
浮上り率 α をパラメータとして，(2.3.46)式から θ，(2.3.49)式から θuを計算すれば，(2.3.48)式
から x，(2.3.47)式から y が与えられる。この時(2.3.46)式等は矩形の場合と同様に，θ0 が必要とな
る。そこで，次式を用いて，θ0に代わって x0をパラメータとして設定する。 
 𝑥0 = 1 − �1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃0)   
 ∴ 𝜃0 = 𝜃𝑚 − sin−1 � 1 − 𝑥0
√1 + 𝜆2� (2.3.50)  
矩形の場合と同様に，アスペクト比 λ を 4 に固定して，浮上り限の無次元変位 x0 を 0.001 から
0.02 まで変化させて円形断面の傾斜復元力を計算すると図 2.3.15 のようになる。さらに，x0=0.005


















































































































































平力 P による仕事 Pu と鉛直力による仕事-Wv の和がゼロとなる。ここで鉛直力による仕事が位置
エネルギーに対応する。 
 𝑃𝑢 −𝑊𝑣 = 0 (2.4.1)  
 𝑃{𝐵(1 − cos𝜃) + 𝐻 sin𝜃} −𝑊{𝐵 sin𝜃 − 𝐻(1 − cos𝜃)} = 0 (2.4.2)  
仕事＝エネルギーの釣合い式をパラメータ θ で偏微分すれば，釣合い式が得られる。 
 𝑃(𝐵 sin𝜃 + 𝐻 cos𝜃) + 𝑊(𝐻 sin𝜃 − 𝐵 cos𝜃) = 0 (2.4.3)  
 𝑃�𝐵2 + 𝐻2 cos(𝜃 − 𝜃𝑚) + 𝑊�𝐵2 + 𝐻2 sin(𝜃 − 𝜃𝑚) = 0 (2.4.4)  
ここで 
 𝜃𝑚 = tan−1 �𝐵𝐻� = tan−1 �1𝜆� (2.4.5)  
したがって 





































v= Bsinθ-H(1-cosθ)  









回転角 θ までに蓄えられる歪エネルギーは浮上り前と浮上り後に分けて加算する。 
浮上りまでの歪エネルギーは図 2.4.2 を参照して，浮上り前の Δθ による仕事量はθ変形時の反
力と Δθ 回転による変形の積を積分して， 
 𝑈1Δ𝜃 = � 𝑘(𝑠1 + 𝜃𝜉)𝐵
0
Δ𝜃 �𝜉 −
𝐵2� 𝑑𝜉 = 𝑘Δ𝜃� �𝜃𝜉2 + �𝑠1 − 𝐵2 𝜃� 𝜉 − 𝐵𝑠12 �𝐵0 𝑑𝜉   
 = 𝑘Δ𝜃 �𝜃 𝐵33 + �𝑠1 − 𝐵2 𝜃�𝐵22 − 𝑠1 𝐵22 � = 𝑘𝐵312 𝜃Δ𝜃 (2.4.7)  
これを θ=0 から θ=θ0まで積分して， 
 𝑈1 = � 𝑘𝐵312 𝜃𝜃00 𝑑𝜃 = 𝑘𝐵324 𝜃02 (2.4.8)  
浮上り後の θ=θ0 から θ までの歪エネルギーは同様に，図 2.4.3 を参照して，まず Δθ による仕
事量を θ 変形時の反力と Δθ 回転による変形の積を積分して， 
 𝑈2Δ𝜃 = � 2𝑊𝜉(1 − 𝛼)2𝐵2(1−𝛼)𝐵0 Δ𝜃 �𝜉 − 1 − 𝛼2 𝐵�𝑑𝜉   
 = 2𝑊Δ𝜃(1 − 𝛼)2𝐵2 � �𝜉2 − 1 − 𝛼2 𝐵𝜉�(1−𝛼)𝐵0 𝑑𝜉   
 = 2𝑊Δ𝜃(1 − 𝛼)2𝐵2 �13 (1 − 𝛼)3𝐵3 − 1 − 𝛼4 𝐵(1 − 𝛼)2𝐵2� = 2𝑊Δ𝜃(1 − 𝛼)2𝐵2 (1 − 𝛼)3𝐵312    












図 2.4.2 浮上りまでの変形と反力 
沈下 s＝θ0B 













反力 p1=k s1 
 
沈下 s＝s1+θξ 


















反力の合計が W に等しいので 











ここで浮上り率と θ の関係式 
 




を用いている。(2.4.9)式を θ=θ0 から θ まで積分して， 
 
𝑈2 = � 𝑊𝐵6 �𝜃0𝜃𝜃𝜃0 𝑑𝜃 = 𝑊𝐵�𝜃06 � 1√𝜃𝜃𝜃0 𝑑𝜃 = 𝑊𝐵�𝜃06 �√𝜃2 �𝜃0𝜃    
 = 𝑊𝐵�𝜃012 �√𝜃 − �𝜃0� (2.4.11)  
したがって歪エネルギーは(2.4.8)式と(2.4.10)式の和として 
 
𝑈 = 𝑈1 + 𝑈2 = 𝑘𝐵324 𝜃02 + 𝑊𝐵�𝜃012 �√𝜃 − �𝜃0� (2.4.12)  
ここで，図 2.4.2 の浮上り限より kθ0B2/2=W なので，結局，下端面の歪エネルギーは次式となる。 
 

















































































ここに k=2 W/θ0B2 
v0=θ0B/2{2/(1-α)-1} 




外力仕事は図 2.4.4 を参照して， 
 𝑃𝑢 −𝑊𝑣 =  𝑃{𝐵(1 − cos𝜃) + 𝐻 sin𝜃}
−𝑊 �𝐵 sin𝜃 − 𝐻(1 − cos𝜃) − 1 − 𝛼3 𝐵 sin𝜃 − 𝑣0� (2.4.14) 
 
ここで，v0は図 2.4.4 の静止位置からの隅部沈下で k=2W/θ0B2 を考慮すれば， 
 𝑣0 = 2𝑊(1 − 𝛼)𝐵 − 𝑊𝐵𝑘 = 𝑊𝐵𝑘� 21 − 𝛼 − 1� = 𝑊𝐵 𝜃0𝐵22𝑊 � 21 − 𝛼 − 1� = 𝜃0𝐵2 � 21 − 𝛼 − 1� (2.4.15)  
歪エネルギーは上下端面の状態が対称であると仮定して 2 倍する。こうしてエネルギーの釣合
いは次のように書ける。 
 𝑊𝐵�𝜃𝜃06 =  𝑃{𝐵(1 − cos𝜃) + 𝐻 sin𝜃}
−𝑊 �𝐵 sin𝜃 − 𝐻(1 − cos𝜃)− 1 − 𝛼3 𝐵 sin𝜃 − 𝜃0𝐵2 � 21 − 𝛼 − 1�� (2.4.16) 
 
これを θ で微分するのであるが，浮上り率 α も(2.4.10)式から 
 𝑑𝛼
𝑑𝜃









11 − 𝛼� = 𝑑𝑑𝜃�� 𝜃𝜃0� = 12�𝜃𝜃0 (2.4.19)  
以上から，エネルギーの釣合い式を微分すれば 
 𝑊�𝜃012√𝜃 =  𝑃(sin𝜃 + 𝜆 cos𝜃) −𝑊(cos𝜃 − 𝜆 sin𝜃) 
−








= 𝜆− 5�𝜃012√𝜃 + 13� �𝜃02√𝜃3 sin𝜃 −�𝜃0√𝜃 cos𝜃� + (cos𝜃 − 𝜆 sin𝜃)sin𝜃 + 𝜆 cos𝜃  (2.4.21) 
 
特に θ0＝0 の場合は 2.4.1 の結果に一致する。また無次元化された水平変形は図 2.4.4 より 
 𝑥 = 𝑢
𝐵
= 1 − cos𝜃 + 𝜆 sin𝜃 = 1 −�1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃) (2.4.22)  
ここで，θm=tan-1(B/H)=tan-1(1/λ)であることは前節と同様である。 
前節で直接に釣合い式から求めた無次元耐力を y1(従来法)，本節のエネルギー法で求めた無次元























































0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 
エネルギー法 
従来法 
耐力を y2(エネルギー法)として，θ と λ および θ0の関数として表わすと，次式となる。 
 
𝑦1 = 𝜆 3 − 2�𝜃0√𝜃 − 3𝜆tan𝜃3𝜆+�3 − 2�𝜃0
√𝜃
� tan𝜃 (2.4.23) 
 
 

























図 2.4.5 矩形断面傾斜復元力の 2 つの式の比較 




いくつかの x0 すなわち 
 𝑥0 = 1 −�1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃0) (2.4.25)  
と λ について計算すれば，図 2.4.5 のように比較できる。この図より， 
1. アスペクト比 λ が大きい場合は両者はほぼ一致するとみてよい。ただし最大耐力はエネルギー
法による計算がやや大きい。その差は x0 が大きい，すなわち端部のバネ定数が小さいほど顕
著である。ちなみに λ＝4 の計算では，x 0＝0.001，0.005，0.020 の場合の最大耐力の比(y1max /y2max)
はそれぞれ 1.014，1.027，1.054 である。 
2. λ による両者の差も小さい。x0＝0.005 の最大耐力は，λ＝2，1，0.5 の場合の最大耐力の比(y1max 















安定した解を得るためにルンゲ･クッタ法 20 を用いる。 
2.5.1 ルンゲ･クッタ法による応答解析 
そのために，質量 m，減衰係数 c，復元力 Q(x)で表される 1 質点系に地震動 aG(t)が作用したと






+ 𝑄(𝑥) = −𝑚𝑎𝐺(𝑡) (2.5.1)  
を次のように書きなおす。ここで，復元力から与えられる系の初期剛性と質量から計算される円






+ 𝑝(𝑥) = −𝑎𝐺(𝑡) (2.5.2)  









= 𝑔(𝑡,𝑥,𝑣) = −2ℎ𝜔𝑣 − 𝑝(𝑥) − 𝑎𝐺(𝑡) (2.5.4)  
ここで f および g は時間 t と変位 x 速度 v の関数を表す。実際，関数 f は速度応答そのものであり，
関数 g は減衰定数，速度応答，復元力および入力加速度から与えられる。 
t=t0 の時 x=x0, v=v0 とすると次ステップ Δt 後の変位 x1 および速度 v1は 4 次のルンゲ・クッタ公
式より下式となる。 
 𝑥1 = 𝑥0 + 𝜉 (2.5.5)  





































0.00 0.50 1.00 
ここで 
 𝜉 = 𝜉1 + 2𝜉2 + 2𝜉3 + 𝜉46 ，𝜂 = 𝜂1 + 2𝜂2 + 2𝜂3 + 𝜂46  (2.5.7)  
は重みづけされた変位および速度の増分で，ξ1, ξ2, ξ3,ξ4 および η1, η2, η3, η4はそれぞれ次のように順
次計算される。 
 𝜉1 = ∆𝑡 ∙ 𝑓(𝑡0,𝑥0, 𝑣0) = ∆𝑡𝑣0 (2.5.8)  
 𝜂1 = ∆𝑡 ∙ 𝑔(𝑡0,𝑥0,𝑣0) = ∆𝑡{−2ℎ𝜔𝑣0 − 𝑝(𝑥0) − 𝑎𝐺(𝑡0)} (2.5.9)  
 𝜉2 = ∆𝑡 ∙ 𝑓 �𝑡0 + ∆𝑡2 ,𝑥0 + 𝜉12 ,𝑣0 + 𝜂12 � = ∆𝑡 �𝑣0 + 𝜂12 � (2.5.10)  
 𝜂2 = ∆𝑡 ∙ 𝑔 �𝑡0 + ∆𝑡2 ,𝑥0 + 𝜉12 ,𝑣0 + 𝜂12 �= ∆𝑡 �−2ℎ𝜔 �𝑣0 + 𝜂12 � − 𝑝 �𝑥0 + 𝜉12 � − 𝑎𝐺 �𝑡0 + ∆𝑡2 �� (2.5.11) 
 
 𝜉3 = ∆𝑡 ∙ 𝑓 �𝑡0 + ∆𝑡2 ,𝑥0 + 𝜉22 ,𝑣0 + 𝜂22 � = ∆𝑡 �𝑣0 + 𝜂22 � (2.5.12)  
 𝜂3 = ∆𝑡 ∙ 𝑔 �𝑡0 + ∆𝑡2 ,𝑥0 + 𝜉22 ,𝑣0 + 𝜂22 �= ∆𝑡 �−2ℎ𝜔 �𝑣0 + 𝜂22 � − 𝑝 �𝑥0 + 𝜉22 � − 𝑎𝐺 �𝑡0 + ∆𝑡2 �� (2.5.13) 
 
 𝜉4 = ∆𝑡 ∙ 𝑓(𝑡0 + ∆𝑡,𝑥0 + 𝜉3,𝑣0 + 𝜂3) = ∆𝑡(𝑣0 + 𝜂3) (2.5.14)  













高さ H 500 cm 
柱径 B 60 cm 
重量 W 980 kN 
係数 WB/H 118 kN 
質量 M 100 t 





















表 2.5.1 解析モデル諸元 
 基本諸量  無次元復元力  有次元復元力 



































0.1 1 10 
入力地震動は EL CENTRO 1940 NS,TAFT 1952 EW および HACHINOHE1968NS の 3 波を用いる。
それぞれの最大加速度は，転倒が生じる程度の大きさとし，500cm/s2 から 950cm/s2 としている。 
転倒までに系の消費するエネルギーは有次元化された図 2.5.3 の復元力の囲む面積から
E=29.06kNm と計算される。図 2.5.4 に示される初速度 VEによる質量 M の物体の運動エネルギー
がこの復元力の囲む面に等しくなる時が転倒限界であるとして，転倒に必要な速度は次のように
計算できる。 
 12𝑀𝑉𝑒2 = 𝐸 (2.5.16)  
 
𝑉𝑒 = �2𝐸𝑀 = �2 × 29.06100 = 0.76m/s = 76cm/s (2.5.17)  
すなわち静止状態から絶対速度 76cm/s の作用によって転倒に至るものと考えられる。これは
絶対速度応答で評価すべきものであるが，まず参考として，入力地震動の速度応答スペクトルを






























図 2.5.4 傾斜復元力の 
転倒限界 
図 2.5.5 入力地震動の速度応答スペクトル h=0.01,0.03,0.05,0.10 
 
EL CENTRO 1940 NS 1000gal 
 
TAFT 1952 EW 1000gal 
 























初速度 Ve 速度ゼロ 
δ=B 変位最大
 

































































































(a1) 700cm/s2 入力 (a2) 900cm/s2 入力 (a3) 950cm/s2 入力 
(a)復元力応答の軌跡 
(b)変位応答および絶対速度応答の時刻歴 
(b1) 700cm/s2 入力 
(b2) 900cm/s2 入力 































































































































(a1) 700cm/s2 入力 (a2) 800cm/s2 入力 (a3) 850cm/s2 入力 
(a)復元力応答の軌跡 
(b)変位応答および絶対速度応答の時刻歴 
(b1) 700cm/s2 入力 
(b2) 800cm/s2 入力 








































































































































(b1) 500cm/s2 入力 
(b2) 550cm/s2 入力 











































で，0.04 秒から 7 秒のバンドパスフィルターをかけている。ただし，継続時間のごく短い








2. 棚橋 諒の速度ポテンシャルの考え方 22 を適用して，解析モデルの傾斜復元力の囲む面積
に等価な速度は 76cm/s である。これは転倒を与える速度の最小値 69cm/s とほぼ対応して
いる。 
3. 転倒を生じる入力の最大速度は，エルセントロ 95cm/s，タフト 85cm/s，八戸 83cm/s 程度
であり，また速度応答スペクトルの周期 1 秒，減衰 3%の値は，エルセントロ 300×0.95










































700 32 63 44 64 
900 52 62 35 63 
950 60 84 32 20 
TAFT 
1952 EW 
700 17 61 29 60 
800 33 63 42 66 
850 38 67 60 69 
HACHINOHE 
1968 NS 
500 41 61 37 50 
550 13 39 60 99 
650 39 58 43 58 
 
表 2.5.2 応答変位と絶対速度 
 
 





























































図 2.5.10 重量を 1/2 にした場合の応答結果の比較 
 
 




















(b1) EL CENTRO 950cm/s2 入力 
(b2) TAFT 850cm/s2 入力 

























































写真 2.6.1 に示される唐招提寺金堂は現存する奈良時代唯一の仏堂であり，8 世紀末の建立後，
鎌倉時代，江戸時代および明治時代に解体修理がなされてきた 23。明治の改修から 100 年を経て







写真 2.6.1 平成の解体修理前の唐招提寺金堂 
























平成 11 年 1 月 12,13 日に行った測定位置を図 2.6.2 に示す。建物は基壇･天井･屋根･屋根トラス
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の少ない梁行周期が 0.91 秒と比較的長く，微動振幅も梁行が桁行に比べて 4 倍程度となっている。
また北側に偏芯した来迎壁のため，南の吹放し柱列側が振られる捩れモード(0.83 秒)や天井平面が
せん断変形するモード(0.32 秒)も見られる。 
周辺地盤では 3 地点とも卓越周期は，水平（南北，東西）で 3, 2, 0.3 秒，上下で 2, 0.3, 0.25 秒
であり，スペクトルのピーク値もほぼ同程度であった。図 2.6.5 は鐘楼前の水平（南北方向）と上
































































4 次：0.32 秒 
天井面内せん断 





































0        2        4        6        8      10 
振動数(Hz) 











しその後の自由振動波形から図 2.6.7 の方法で減衰定数 h を求めると，梁行方向で 2.2 %，桁行方
向で 3.0 %であった。比較のため，一般に用いられる伝達関数の回帰解析によって減衰を求めると，
表 2.6.1 にまとめられるように，それぞれ 1.7 %, 1.9%であった。 
 
  
写真 2.6.2 人力加振風景 















0 5 10 15 20 25 30 
時間(秒) 
梁行方向 減衰 3.0% 
速度振幅 
(ミリカイン) 
加振停止 加振 自由減衰振動 









































h=(1/2π) loge(y1/y2)=(1/2π) loge(y2/y3)=･･･ 









































y2 y3 y4 y5 y6 y7 y8 






1 1.10 0.91 2.2 1.7 梁行並進 1 次 
2 1.20 0.83 - - 回 転 
3 1.58 0.63 3.0 1.9 桁行並進 1 次 
4 3.13 0.32 - - 水平面内せん断 
5 3.48 0.29 - 0.5 梁行並進 2 次 
6 4.03 0.25 - 0.8 桁行並進 2 次 
 
表 2.6.1 建物周期と減衰定数 



































2.1 節の表 2.1.1 などに示されるように，既往の実験的研究 3,9,10 によれば，鉛直力 W の作用する径
B 高さ H の柱の柱頭に作用する水平力 P と水平変位 δ について，W/H で規準化された無次元初期
剛性 k* 
 






は 40 前後の値となっている。実用的には，柱上端架構の変形等を考慮した 20 という値も提案さ








建物質量 M =W/g (g は重力加速度=9.8m/s2)および剛性 K=P/δ から傾斜復元力で与えられる周期は 














    長辺方向 
T=0.0319H 





























法 隆 寺 金 堂 5.5 0.48，0.56 0.75～1.06 
法隆寺大講堂 3.7 0.48，0.59 0.62～0.87 
薬師寺東院堂 4.2 0.47，0.53 0.66～0.92 
唐招提寺金堂 5.2 0.63，0.91 0.73～1.03 
 
表 2.6.2 固有周期の略算 
図 2.6.9 柱高さと固有周期 
周期 T(秒) 
柱高さ H(m) 
𝑇 = 0.45√𝐻 


























となる。ここで H の単位は m とする。この式は長さ H/k*の振り子の周期に等しい。すなわち周




√20 × 9.8 ~ 2𝜋√40 × 9.8�√𝐻 = (0.45~0.32)√𝐻 (2.6.4)  





1. 本建物の梁行周期は同規模の寺社に比べて約 1.5 倍と長い。 
2. 振動モードには，並進の他捩れや天井面内のせん断変形が見られた。 
3. 人力加振による減衰定数は 2~3％であった。 








増幅特性および減衰定数)の変化を確認するために，平成 13 年 11 月に再度，金堂及び地盤の常
時微動測定を行い，解体前の平成 10 年度(平成 11 年 1 月実施)結果との比較･考察を行った 28。
屋根瓦及び葺き土の撤去により建物重量が 670ton(6566kN)から 290ton(2842kN)と 0.43 倍











表 2.6.3 屋根荷重撤去前後の常時微動測定結果の比較 
次数 振動モード 







H13 H10 H13 H10 H13 H10 
1 梁行方向並進 1 次 0.67 0.91 0.74 1.3 2.2 0.591 1.2 1.7 0.71 
2 回転 0.63 0.83 0.74             
3 桁行方向並進 1 次 0.48 0.63 0.74 2.3 3 0.767 1.3 1.9 0.68 
4 ゆがみ 0.31 0.32 0.98             
5 梁行方向並進 2 次 0.24 0.29 0.84       0.9 0.5   
6 桁行方向並進 2 次 0.21 0.25 0.84       1.5 0.8   
 




最上部レベル 5 のトラス下弦材位置でのリサージュ(平面軌跡)について平成 10 年の解体前と
平成 13 年の屋根荷重撤去時を図 2.6.10 に比較する。振動方向に大きな差がみられるが，平成 10
年の解体前は南からの風の影響が大きいことと平成 13 年の解体工事中は素屋根によって風の影
響が小さくなったことによるのもので，建物の振動特性の変化によるものではない。 
1 次モード形を図 2.6.11 に比較する。周期が短くなって建物剛性が増大したことと対応して，
モード変形は若干小さくなっている。 
以上から両者の顕著な差は建物重量が 0.43 倍となって固有周期が 0.74 倍になったことと減衰
が約 0.7 倍(表 2.6.3 の梁行と桁行の平均)になったことである。減衰については建物重量とほぼ比
例していることから，摩擦減衰が支配的であるとみなすことができる。 




撤去前の建物剛性 K1 と建物質量 M1 や固有周期 T1は 
 
𝐾1 = 𝛽𝐾 + (1 − 𝛽)𝐾 = 𝐾，𝑀1＝𝑀，𝑇1＝2𝜋�𝑀1𝐾1 ＝2𝜋�𝑀𝐾  (2.6.5)  
建物質量 M が γM に低減されれば，重量に比例する剛性 βK は γβK となるので,屋根重量が撤去
された時の剛性 K2，質量 M2，周期 T2は次式となる。 




𝑇2＝2𝜋�𝑀2𝐾2 = 2𝜋� 𝛾𝑀(1 − 𝛽 + 𝛾𝛽)𝐾 = � 𝛾1 − 𝛽 + 𝛾𝛽 𝑇1  




















平成 10 年度調査 
平成 13 年度調査 
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図 2.6.10 屋根トラス位置速度記録の平面軌跡の比較 
ミリカイン 
図 2.6.11 １次モード形の比較 




常時微動の周期 0.91 秒に対応する剛性として(2.6.2)式の傾斜復元力を k*=20 として求めると， 
 𝑘∗𝑊
𝐻
= 20 × 670500 = 26.8t/cm(263kN/cm)   
ここで，建物重量 W=670t，柱高さ H=500cm としている。 
建物微動周期に対応する剛性は 
 
𝐾 = 𝑀𝜔2 = 𝑀�2𝜋
𝑇
�
2 = 670980 × � 2𝜋0.91�2 = 32.6t/cm(319kN/cm)   
したがって，柱の剛性比率は 26.8/32.6=0.8 となる。この比率は，図 2.6.1 で説明されたように柱



























































































架構の固有値解析を行う 5。解析プログラムは MSC/NASTRAN for Windows V3.0 である。斗上下






































巻斗 巻斗 方斗 

































































にまとめ，低次の 3 つの刺激振動形を図 3.1.5 に示す。解析結果より， 
1) 刺激振動形は 1 次モードが圧倒的に大きい。1 次は柱のロッキングが卓越する。振動形は柱
上下端のみの変形が支配的で，斗組部分の変形は小さい。 


































表 3.1.1 斗肘木接合部の回転剛性 
要素 上端 下端 
方斗 6,450 (63,210) 
2,190 
(21,460) 
巻斗 5,870 (57,530) 
1,990 
(19,500) 
大斗 21,270 (280,400) 
25,990 
(254,700) 
単位: tf･cm/rad(kNcm/rad)  









柱 576φ 回転バネおよび 
ギャップ要素 
904 











5t (49kN) 通し肘木の曲げ変形 
(a) 全体変形図 
20t (196kN) 






































表 3.1.2 固有値解析結果 
次数 周期 (sec) 卓越するモード 
1 1.28 柱のロッキング 
2 0.14 柱の軸変形+肘木変形+巻斗回転 
3 0.14 巻斗変形 
4 0.12 巻斗回転 
7 0.11 巻斗回転 














図 3.1.5 斗肘木モデルの固有振動形 
3,300mm 
















































































































斗組部の変形性状を把握することを主な目的として，1999 年 12 月に竹中工務店義拾研究所(千葉
県)にて静的加力実験を実施している 9。 
図 3.2.1 に実建物の対象部位を示す。 
3.2.1 実験の概要 
本実験では，表 3.2.1 および図 3.2.2 にまとめられるように，大斗下のダボの固定条件，大斗の
































図 3.2.1 実験対象部位 


















大斗下のダボを直接厚さ 80 mm の台盤(鋼材)に固定した場合の実験である。このダボの固定
方法以外は総て実験(4)と同じ条件である。実験(4)との比較により，大斗下のダボの固定条件
の違いが試験体の挙動に及ぼす影響を把握する。 
大斗下のダボは実際には厚さ 15 mm の鋼板を間にはさんで，大斗と頭貫を結合している。試









表 3.2.1 実験の概要 
実 験 名 称 大 斗 ダ ボ 固 定 方 法 大 斗 拘 束
状 態 載 荷 方 法 
1 鉛直載荷実験 






2 偏芯載荷実験 偏芯鉛直載荷 










































試験体は金堂の柱頂部に載る斗組の 1 段分を取り出した形のもので，実大寸法のもの 1 体であ
る。樹種はヒノキ(三重県産)である。試験体の形状寸法を図 3.2.3 に示す。試験体は写真 3.2.3 に
示すように大斗，枠肘木，巻斗，方斗，通し肘木，円形鋼板等によって構成されており，全長 1,595 
mm，幅 750 mm，高さ 970 mm である。大斗は樹齢約 130 年のヒノキから切り出している。巻
斗，方斗と枠肘木の間及び大斗とその下の固定部(柱頭に相当)の間にはそれぞれ以下の寸法のダ
ボが打たれている。 
・巻斗，方斗と枠肘木の間のダボ  ：  直径 45 mm，長さ 60 mm 
・大斗と固定部の間のダボ  ：  直径 63 mm，長さ 115 mm 
ダボも総てヒノキである。ダボ穴の直径はダボ自体の直径とほぼ等しいが，そのはめ込み度合
は，木槌で軽く叩いて納まる程度である。組立状況を写真 3.2.4 に示す。 
























写真 3.2.1 大斗ダボ固定部(木材の場合) 
木材と台盤の間の隙間に石膏を充填して一体化 
写真 3.2.2 大斗ダボ固定部(鋼材の場合) 
鋼材と台盤およびダボの間の隙間に石膏を充填
して一体化 




また，大斗下のダボについては，固定部の台盤(厚さ 80 mm の鋼板)に埋め込んだ木材(実際の
木組みの頭貫に相当：寸法 238×238×80 mm)に取付るケースと，台盤に直接取付るケースの２
通りを考え，それぞれ同じ条件で実験を行なう。この時，大斗内へのダボの埋め込み深さは両方
のケースともに同じ 45 mm としている。 なお，円形鋼板には中央に 75 mm 角の正方形の穴が
あけられており，ダボには接触しない。  
試験体が実験場(竹中技術研究所)に到着した日(1999 年 12 月 6 日)及び実験終了後の試験体解体

























表 3.2.2 試験体各部の含水率 
含水率の単位:% 
測定日 経過日数 通し肘木 巻斗(西) 巻斗(東) 方斗 枠肘木 大斗 
99/12/6 0 日 32.4 22.0 23.5 26.0 29.3 33.5 
99/12/27 21 日 24.9 15.5 16.3 17.5 21.8 23.8 
 
 


















































































































写真 3.2.3 試験体 
組立前各部材 
大斗敷面 大斗尻面 




写真 3.2.4(a) 試験体の組立 1 









































写真 3.2.4(b) 試験体の組立 2 
④枠肘木取付 ⑤斗下ダボ取付 ⑥巻斗･方斗取付 
⑦通し肘木取付 ⑧取付 大斗･枠肘木取合 









に応じて第 1～第 3 ステージに分類した。各々のステージで 2 通りの鉛直荷重に対する水平載荷
を行なう。 
なお，大斗固定水平載荷実験では後に続く大斗ダボ木材内固定水平載荷実験のため，試験体に


















写真 3.2.5 実験装置全景  




238×238 厚さ 80 
鋼板 φ478厚さ 15 
台盤 1500×1200 厚さ 80 
通肘木 210×250 長さ 1595 






















H 鋼長さ 6600 













































































ステージ 鉛直荷重 加力サイクル (×1/1000) 
第 1 
ステージ 
①26 ﾄﾝ 0.5→1→2→3.3 
②17 ﾄﾝ 0.5→1→2→3.3 
第 2 
ステージ 
①26 ﾄﾝ 5→7.5 
②17 ﾄﾝ 5→7.5 
第 3 
ステージ 
①26 ﾄﾝ 10→15→20→10 
②17 ﾄﾝ 10→15→20→10 
 














































26 ﾄﾝ=255kN，17 ﾄﾝ=167kN 
















































変形角の計算に用いる水平変位は，HT1 と HT2 の平均から












































図 3.2.7 に鉛直荷重と鉛直変位の関係を示す。最初に 26t(255kN)まで載荷した際，約 7.0 mm の
鉛直変位が生じた。この後に 0 t(0kN)まで除荷した際，約 0.5 mm の変形が残った。これは試験
体の馴染み分の変形と考えられる。弾性変形は全体鉛直変位からこの馴染み分を除いたものと考
えれば，26t(255kN) で 6.5 mm 程度と考えられる。約 2 時間 26t(255kN)を保持した際，変形が約 
1.9 mm 伸びている。これは試験体の圧縮クリープ現象と考えられる。圧縮クリープが生じた後で
荷重を半分にし，そのまま放置すると，2 時間の間変形は戻り続け，約 0.5 mm 戻ったところで
止まり，それから約 24 時間後に増加に転じている。87 時間後に除荷を始めるまで増加は非常に









ている。この後に続く実験のため，試験体に損傷を与えないよう配慮し，変形角が ±5/1000 rad を
越えない範囲で載荷することとした。同図より，偏心載荷による試験体の水平変形は，東側載荷
と西側載荷とでほぼ対称形に生じていることがわかる。変形角が 5/1000 rad 時の鉛直荷重も東側
















































図 3.2.7 鉛直載荷実験結果 
(294kN) 



















囲で水平載荷した。即ち，水平変形角±0.5/1000 rad と±1/1000 rad を 2 サイクル繰り返した。初
めに鉛直荷重 26t(255kN) 時の実験を行ない，続けて 17t(167kN)に落として実験を行なった。 
図-2.6.3 に水平荷重と試験体の水平変形角の関係を，鉛直荷重が 26t(255kN)と 17t(167kN) の
各々の場合について示す。26t(255kN) の鉛直載荷を行なう直前を変形角 0 としており，本実験で
は鉛直荷重 26t(255kN) を作用させた時点で変形角約- 0.3/1000 rad が生じている。即ち東側（試
験体右側）にわずかに傾いたことになる。水平載荷はこの点からの開始となる。しかし，微小な















 図 3.2.9 大斗固定モデルの全体変形  






















































































































図 3.2.10 ～図 3.2.12 に水平荷重と方斗，巻斗及び大斗の回転角(水平軸に対する回転角)との関
係を，鉛直荷重が 26t(255kN) と 17t(167kN) の各々の場合について示す。斗の回転角は図中に示
すように各斗の左右の測定点の鉛直変位の差を側点間距離で除して求めた。26t(255kN) の鉛直荷
重が作用した時点で方斗は約- 0.9/1000 rad 回転している。この時点を 0 とすれば方斗はおおまか
には最大±0.3/1000 rad 程度の振れ幅で変動していると見ることができる。 




点で巻斗尻に枠肘木に対して 2 mm 程度の浮き上がりが生じている。水平載荷により巻斗の回転
角は変動するが，その変動幅は最大 0.5/1000 rad ～1/1000 rad 程度である。 
大斗は固定治具により回転が拘束されているが，±1/1000 rad という微小な変形領域では十分
な拘束効果を期待することは難しい。大斗の荷重－回転角関係を見ると，その変動幅は最大 
























































































「鉛直載荷＋繰り返し水平載荷」という主要条件の下で行なった。図 3.2.13~3.2.14 に鉛直荷重 
























































































































































 図 3.2.15 大斗ダボ木板モデルの全体包絡線 
































































図 3.2.14 大斗ダボ木板モデルの全体変形 N=17 ﾄﾝ(167kN) 
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ここで第 1 ステージでの変形角＋1.0/1000 rad 時の剛性を初期剛性として求めると，鉛直荷重 
26t(255kN) 時の初期剛性は 17t(167kN) 時のそれの約 1.5 倍となる。鉛直荷重 17t(167kN) 時の
水平荷重－変形角関係，第 2 ステージ(変形角±7.5/1000 rad まで)と第 3 ステージ(変形角±
20/1000 rad まで)の性状に隔たりが生じているのは，第 2 ステージに終了後に，鉛直荷重
26t(255kN)の第 3 ステージを経験しているためで，その際の残留変形と部分的に生じた潰れ等のた
めに第 2 ステージの結果との間に不連続的な差異が生じている。 
鉛直荷重 26t(255kN),17t(167kN)の場合ともに，変形角 ±10/1000 rad 付近で大斗尻に浮き上がり
が観測された。但し，これは肉眼で認識できる程度の浮き上がりであるため，微視的にはもっと
早い段階で浮き上がりが生じている可能性がある。鉛直荷重 26t(255kN) の場合，正側加力におい




水平荷重－変形角関係は，いずれの鉛直荷重レベルに於いても変形角が 10/1000 rad まではや
や紡錘形に近い安定したループを描いているが，10/1000 rad 以降は剛体浮き上がり変形に特有の
Ｓ字型ループ曲線の傾向を示すようになる。また，同一変形に於ける繰り返し載荷による耐力低
下は少なかった。鉛直荷重 26t(255kN)の場合，変形角±10/1000 rad を終了して±15/1000 rad のサ
イクルに入り，初めて-15/1000 rad に向かう途中，最大経験振幅の- 10/1000 rad を越えた時に西側
の巻斗がズンという音と共に滑り，一時的に荷重が低下した。この時の滑り量は枠肘木との間で
1.14 mm，通し肘木との間で 0.26 mm であった。包絡線は概ねバイリニア型である。 
水平変形角レベル，鉛直荷重レベルに関わらず 2 回目のサイクルの耐力低下は少なく，鉛直荷
重 26t(255kN) の場合でデータの 94%，17t(167kN)の場合でもデータの 94%が低下率 10%以下であ
った。特に最大耐力以降も繰り返し載荷による耐力低下が少ないことに注目したい。剛性につい
ても，ピーク点の荷重に対する割線剛性とすればその低下は同様に少ないことになる。 
図 3.2.16 ～3.2.18 に水平荷重と方斗，巻斗及び大斗の回転角(水平軸に対する回転角)との関係
を，鉛直荷重が 26t(255kN)と 17t(167kN)の各々の場合について示す。方斗の回転角の変動幅は鉛
直荷重 26t(255kN)時で最大 4/1000 rad，鉛直荷重 17t(167kN)で最大 3.5/1000 rad 程度である。巻
斗は鉛直荷重が作用した時点で 10/1000 rad を越える回転角を生じている。この原因は枠肘木の
曲げ変形である。水平載荷により巻斗の回転角は変動するが，同一振幅内での変動は鉛直荷重 








































変形角 ±10/1000 rad を越えたあたりで大斗尻にわずかな浮き上がりが観測され，この後試験
体は最大耐力に至った。写真 3.2.9～3.2.11 に変形角±20/1000 rad 時の大斗尻の浮き上がり状況を
示す。20/1000 rad 時の浮き上がり量は最大で 4mm 程度である。本実験結果のうち，水平載荷実
験(大斗固定)に於ける最大水平荷重(変形角±1/1000 rad 時)に対応する部材の回転角を調べたと
ころ，大斗固定の場合に対して，鉛直荷重が 26t(255kN)と 17t(167kN)の場合ともに大斗では約 3
倍，方斗では約 1 倍の回転量を示していた。しかし巻斗では減少し，約 0.9 倍の回転量であった。 
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東側巻斗 
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図 3.2.19 ~3.2.20 に水平荷重と斗および肘木の滑りとの関係を示す。大斗の滑りについては，鉛
直荷重 17t(167kN)時のグラフが 2 つに分れているが，右の部分は鉛直荷重 26t(255kN)の第 3 ステ
ージの後に行なった結果である。いずれの鉛直荷重においても，繰り返し水平載荷を受けながら












写真 3.2.9 大斗尻の浮上り(北面･東側) 
N=26 ﾄﾝ(255kN) R=+20/1000 
 
写真 3.2.10 大斗尻の浮上り(西面) 
N=26 ﾄﾝ(255kN) R=-20/1000 
 
写真 3.2.11 大斗尻の浮上り(東面) 



















































































形角±0.5/1000 rad 時に 15％前後），±7.5/1000 rad あたりまで減少が続く。これを越えると heq は
増加を始め，±20/1000 rad では再び 15％前後になる。 
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変形角 R (×1/1000rad) 
 
変形角 R (×1/1000rad) 
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図 3.2.25 大斗ダボ鉄板モデルの全体変形(N=26 ﾄﾝ) 



















































































































図 3.2.27 大斗ダボ鉄板モデルの全体包絡線 





























































力モデルで説明できることを示す。なお，本節では鉛直荷重を N ではなく第 2 章との連続から W
と表記する。検討においては図 3.2.29 の仮定を設ける。すなわち検討の対象とする試験体の変形






3.2.15 と図 3.2.27 があるが，両者の差は大きくはない。 
検討には第 2 章から以下の諸式を用いる。大斗の浮上り限の回転角 θ0と大斗鉛直バネ定数 k と




























































tonf と m を用いる。 
浮上り後の大斗の回転角 θと浮上り率 αの間には， 
 
𝜃 ≥ 𝜃0：𝛼 = 1 − �𝜃0𝜃  (3.2.2)  
無次元変位 x=δ/Bや無次元水平力 y=PH/WB は第 2 章から 
 𝑥 = 1 −�1 + 𝜆2 sin(𝜃𝑚 − 𝜃) (3.2.3)  
 𝑦 = 12 × 𝜆2(1 + 2𝛼 − 3𝑥)3𝜆2 + (1 + 2𝛼)𝑥 (3.2.4)  
と表される。ここで，(3.2.4)式で 1/2 としているのは，載荷位置が常に中心位置で変化しないので
モーメントの効果が第 2 章のモデルの 1/2 となるためである。またアスペクト比も載荷位置の関
係から， 
 𝜆 = 2𝐻
𝐵
，tan𝜃𝑚 = 𝐵2𝐻 = 1𝜆 (3.2.5)  
と訂正される。 
(3.2.4)式を有次元化すると， 
 𝑃 = 𝑦𝑊𝐵
𝐻
= 𝑊𝐵2𝐻 × 𝜆2(1 + 2𝛼 − 3𝑥)3𝜆2 + (1 + 2𝛼)𝑥 = 𝜆(1 + 2𝛼 − 3𝑥)3𝜆2 + (1 + 2𝛼)𝑥𝑊 (3.2.6)  
とくに浮上り限であるα=0 の時の P を P0，x を x0とすれば，x0 は 1 に比べて小さいので 
 𝑃0 = 𝜆(1 − 3𝑥0)3𝜆2 + 𝑥0 𝑊 ≅ 𝜆3𝜆2𝑊 = 𝑊3𝜆 = 𝑊𝐵6𝐻  (3.2.7)  
すなわち，浮上り限のモーメント WB/6 を高さ H で除して与えられる。ただし厳密にいえば，分
子の-3x0 と分母の+ x0 の影響によって P0は WB/6H よりも少し小さくなる。 
(2)実験結果の検討 
まず大斗尻のバネ定数はめり込み式などを用いて求めることも可能であるが，ここでは建築基
礎構造設計指針 10 に紹介されている Steinbrenner による有限厚さの地盤の変形計算式を用いる。
基本的な材料パラメータとして，ひのき材の繊維直交方向の弾性係数を 2.5t/cm2=25000t/m2 
(245MPa)，ポアソン比を 0.4 とする。一般に繊維直交方向の弾性係数は繊維方向の 1/25 程度とさ
れているが，針葉樹ではもう少し小さいようである。ここで採用した 2.5t/cm2(245MPa)は繊維方向
90t/cm2(8820MPa)の 1/36 にあたる。ポアソン比は 0.4 としたが，異方性材料である木材を等方性
として扱うことも問題がある。実験において基本的な材料定数を確認しておくべきであった。 
厚さは図 3.2.3 より大斗の載荷面から反力面までの寸法である 0.29m とする。平面的に無限大
で厚さ 0.29m の弾性体の表面 0.412ｍ×0.412m 部分に 26t(255kN)が作用した場合の載荷中央点の
鉛直変形を Steinbrenner 式で計算すると，0.000496m となる。したがって奥行き寸法 D=0.412m を
考慮すると(3.2.1)式のバネ定数 k は 
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= 2 × 260.4122 × 127000 = 0.00241rad (3.2.9)  
k は載荷荷重の大きさによらないので，W=17t (167kN)の場合も同じである。ポアソン比が大き
くなると横方向の変形が大きくなるので横拘束圧が増大して沈み込み変形は小さくなり，結果と
して k は大きくなる。このように，モデルおよび採用する定数によって k は変化するので，k を
5,10,15 t/cm2 に変化させて(3.2.6)式などの斗の回転角と作用水平力を図 3.2.30 で比較する。バネ定
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図 3.2.31 試験体変形角実験値と大斗回転変形計算値の比較 
 


















3.2.11 試験体の損傷状況  
(1)水平載荷実験前の状況 
鉛直載荷実験は 12 月 9 日～13 日，大斗固定実験は 12 月 14 日，偏心載荷実験は 12 月 15 日に
実施した。水平載荷実験(大斗ダボ木材内固定)は 12 月 16 日～17 日に実施したが，写真 3.2.12～
写真 3.2.15 に 16 日の開始直前の試験体の状況を示す。通し肘木については，9 日に実験を開始
する前に既にほぼ写真 3.2.12～写真 3.2.13 の状況であった。写真 3.4.14 の枠肘木については，変
位計取付金物から左に伸びているひび割れは 9 日の開始前には生じていなかった。一方，桁材と
の接合部から右に伸びているひび割れは 9 日の開始前とほぼ同じ状況であり，鉛直載荷実験から


























・写真 3.2.16～写真 3.2.17：ダボ長さ 115 mm のうち，大斗内の埋め込み長さは 45 mm で，円形
鋼板の 15 mm 分を合わせて，残り 55mm 分が台盤内の木材に埋め込まれたことになる。ダボの
写真 3.2.12 通し肘木のひび割れ(南面･東側) 
水平載荷実験 12/16 開始直前の状況 
写真 3.2.13 通し肘木のひび割れ(南面･西側) 
水平載荷実験 12/16 開始直前の状況 
写真 3.2.14 枠肘木のひび割れ(南面･東側) 
水平載荷実験 12/16 開始直前の状況 
写真 3.2.15 大斗底面の状況(上が南側･右が東側) 
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 








・写真 3.2.19～写真 3.2.20：枠肘木下面の大斗接触面端部にはめり込みの跡が残っている。 
・写真 3.2.21～写真 3.2.23：大斗底面には円形鋼板の形のめり込みが残っている。めり込みの深さ
は 0.4～2.0 mm で，写真-2.8.10 の南面西側が最も深く(2.0 mm)，南側面で平均 1.5 mm 程度，
北側，東側面は平均 0.5 mm 程度，西側面は平均 0.6 mm 程度であった。このような不均等なめ






























写真 3.2.16 大斗下ダボの状況(東側面) 
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 
写真 3.2.17 大斗下ダボの状況(西側面) 
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 
写真 3.2.18 台盤内木材のダボ穴 
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 
写真 3.2.19 枠肘木下面大斗東側接触部 
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 
写真 3.2.20 枠肘木下面大斗西側接触部 
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 
写真 3.2.21 大斗尻のめり込み(南面･西側)  
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 


















全実験終了後に試験体を解体した際の状況を写真 3.2.24 ～写真 3.2.41 に示す。以下に各写真の説
明を記す。 
・写真 3.2.24：大斗底面の円形鋼板によるめり込みの深さは， 12 月 18 日測定時と殆ど変わって
いない。 
・写真 3.2.25：大斗底面のダボ穴の状態は健全である。 
・写真 3.2.26 ～写真 3.2.27：ダボを抜き出すことが困難であったため，鋼板に入った状態で撮影
した。鋼板から出ている部分については変形は認められず，ほぼ健全な状態である。但し，東側
面の大斗底面位置に筋が残っている。これは 12 月 18 日測定時には見られなかったものである。
しかし西側面にはこのような筋は生じていない。 





点では 5 cm ほどの長さであったが，最終的にこの写真の状況に至っている。これも載荷と乾燥
のどちらによるものかは判断がつきにくい。 
・写真 3.2.31：左側が大斗接触部で，めり込み深さは最大で 1 mm 程度。 
・写真 3.2.32：右側が大斗接触部で，めり込み深さは最大で 0.5 mm 程度。 
・写真 3.2.33：方斗が載っていた桁材の方斗との接触面である。接触部のみ全体に 0.5mm 程のめ
り込みが認められる。 
・写真 3.2.34～写真 3.2.35：ダボを抜き出す際，表面にキズが残ることが懸念されたため，1 cm 程
引き出した状態で撮影した。接触面位置に全周に亘って筋が残っているが，ごく表面的なもので
ある。大斗内の埋め込み深さ 27 mm，桁内埋め込み深さは 31 mm である。 
写真 3.2.22 大斗尻のめり込み(西面･南側)  
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 
写真 3.2.23 大斗尻のめり込み(東面･北側)  
水平載荷実験終了後 12/18 の状況 





深い(最大で 0.4 mm 程度)。大斗内の埋め込み深さ 28 mm，桁内埋め込み深さは 30 mm である。 
・写真 3.2.38～写真 3.2.39：接触面位置に全周に亘って筋が残っている。筋の深さは東側面が最も
深い(最大で 0.6 mm 程度)。大斗内の埋め込み深さ 28 mm，桁内埋め込み深さは 30 mm である。 
・写真 3.2.40～写真 3.2.41：通し肘木のひび割れについては，16 日の水平載荷実験開始前の状況(写

































写真 3.2.24 大斗底面の状況 
(上が南側･右が東側)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.25 大斗底面のダボ穴 
(上が南側･右が東側)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.26 大斗下ダボ(東側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.27 大斗下ダボ(西側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.28 大斗側面のひび割れ (東側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.29 枠肘木のひび割れ (南面･東側)  
全実験終了後 12/27 の状況 










































写真 3.2.30 枠肘木のひび割れ (南面･西側)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.31 枠肘木下面大斗東側接触部  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.32 枠肘木下面大斗西側接触部  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.33 桁材上面方斗接触部  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.34 方斗下ダボの状況(東側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.35 方斗下ダボの状況(西側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.36 東側巻斗下ダボの状況(東側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真-3.2.37 東側巻斗下ダボの状況(西側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 

























・斗組試験体に設計用鉛直荷重 26t (255kN)を加力した際，約 7 mm の縮み変形が発生し，0t(0kN)
まで除荷したところ約 0.5mm の変形が残った。この 0.5mm の残留変形は試験体各部の馴染み
変形分と考えられる。また鉛直荷重 26t (255kN)を 2 時間保持したところ，縮み変形が約 1.9mm
進行した。  
(2) 偏心載荷実験 
・試験体中央から 155 mm 偏心した位置に，試験体の水平変形角が 5/1000 rad になるまで鉛直載





・大斗の回転変形を拘束するための治具を取付，一定鉛直荷重 26t (255kN),17t (167kN)の下で繰り
返し水平載荷を行なった。但し，この後に続く実験のために試験体に損傷を与えないよう，試
験体の水平変形角は 1/1000 rad までとした。 
・微小な変形領域(変形角 1/1000 rad 時で水平変位 0.84 mm)であるにも関わらず，試験体の荷重
－変形角関係は安定したループ状を示した。 
写真 3.2.38 西側巻斗下ダボの状況(東側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.39 西側巻斗下ダボの状況(西側面)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.40 通し肘木のひび割れ(南面･東側)  
全実験終了後 12/27 の状況 
写真 3.2.41 通し肘木のひび割れ(南面･西側)  
全実験終了後 12/27 の状況 





・大斗下のダボを厚さ 80mm の木材に打ち込み固定し，一定鉛直荷重 26t (255kN), 17t (167kN)の
下で繰り返し水平載荷を行なった。なお，上記(1)～(3)の実験も総て大斗下ダボの固定条件は
本実験と同じである。試験体の水平変形角は 正側，負側加力ともに 20/1000 rad までとした。 
・鉛直荷重 26t (255kN), 17t (167kN)の場合ともに変形角 10/1000 rad 付近で大斗尻の浮き上がりが
観測された。鉛直荷重 26t(255kN)の場合，正側加力では変形角 13.9/1000rad で最大耐力
4.23t(41kN)に達し，負側加力では変形角 10.3/1000rad の 3.94t(38.6kN)が最大耐力であった。な
お，最大耐力以降の耐力低下は緩やかであった。鉛直荷重 17t(167kN)の場合は正側，負側加力
ともに最大耐力に至っていないが，変形角 20/1000 rad でほぼ最大耐力に近い状況にあるとみら
れる。 
・水平荷重－変形角関係の履歴性状は，変形角が 10/1000 rad まではやや紡錘形に近い安定したル
ープを描いているが，10/1000 rad 以降は剛体浮き上がり変形に特有の S 字型ループ曲線の傾向
を示すようになる。包絡線は概ねバイリニア型である。  
・鉛直荷重 26t(255kN)時の方が 17t(167kN)時よりも高い耐力を示している。 
・鉛直荷重レベルに関わらず，繰り返し載荷による耐力低下は少なかった。 
(5) 水平載荷実験(大斗ダボ鋼材内固定) 
・大斗下のダボを厚さ 80mm の鋼材に石膏により固定し，一定鉛直荷重 26t (255kN), 17t (167kN)
の下で繰り返し水平載荷を行なった。試験体の水平変形角は 正側，負側加力ともに 20/1000 rad 
までとした。その他の実験条件は(4)と同じである。 
・鉛直荷重 26t (255kN), 17t (167kN)の場合ともに，変形角 10/1000 rad 付近で大斗尻の浮き上がり
が観測された。鉛直荷重 26t(255kN)の場合，正側加力では変形角 20/1000 rad でほぼ最大耐力に
達しているとみられる。耐力の最大値は変形角 19.9/1000 rad 時の 4.01t(39.3kN)である。負側加
力では変形角 14.8/1000 rad で最大耐力 3.49t(34.2kN)に達した。鉛直荷重 17t(167kN)の場合，正
側加力では変形角 14.7/1000rad で最大耐力 3.10t(30.4kN)に達した。負側加力では変形角 20/1000 
rad でほぼ最大耐力に達しているとみられる。 
・水平荷重－変形角関係の履歴性状は，変形角が 10/1000 rad まではやや紡錘形に近い安定したル
ープを描いているが，10/1000 rad 以降は剛体浮き上がり変形に特有の S 字型ループ曲線の傾向
を示すようになる。包絡線は概ねバイリニア型である。  






形角 1/1000 rad 時の回転剛性)を求めた。大斗を回転拘束した場合の初期剛性は拘束しない場
合の約 1.5 倍であった。 
・大斗を回転拘束した場合の拘束しない場合に対する部材の回転量の割合は，大斗で約 30％－側，
方斗で約 90 ％－側，巻斗で約 110％＋側，通し肘木と枠肘木はともに約 70％－側であり，鉛














































は台盤に対する変位である。測定は一定時間おきに自動計測とし，載荷直後は 30 秒～1 時間，変
形の進行が緩やかになってからは 1 日～1 週間とした。また，全期間を通じて温度と湿度を測定
するため温湿度連続記録計を試験体脇に設置した。 
3.3.3 実験結果 
載荷は 2000 年 6 月 27 日に開始した。図 3.3.1 に 9 年後の 2010 年 3 月 19 日までの 10 年近い 3552





年 7 月（370～400 日目頃）に変位の顕著な増加がみられた。もともと高めであった部材の含水率
がこの期間に急速に減少し，メカノソープティブ変形が生じたと考えられる。その後 650 日目頃
から変形が戻っているが，ほぼ 1 年後の 1000 日目頃から同様の減少傾向が現れていることから，
温湿度変動による膨張収縮の影響と考えられる。4 年間の中で変位の最大値は 1340 日目 40.52mm
であり，初期変位に対して相対クリープは 4.60 となる。 



















































図 3.3.2 斗組の圧縮クリープ実験結果 























写真 3.3.1 は 3 年後の試験体の状況である。各部のクリープの変化を図 3.3.3 に示す。大斗の変
形はクリープが進んだ段階では全体の 30%前後である。図で分かるように，載荷初期では大斗の
変形は全体の 1/10 以下となっている。鉛直載荷試験でなじみ変形を除いた沈下量が 6.5mm である
ので，大斗ではその 1/10 である 0.65mm 程度以下となる。これは(3.2.8)式で大斗の変形を











































図 3.3.3 各部の変形 
















































ここで，δ：全体変形，δ0：初期変形，t：経過時間(日)  a，N：定数 
以下では δ0＝8.815mm である。(3.3.1)式を対数表示すれば， 
 ∆= 𝐴 + 𝑁𝑇 (3.3.2)  
ここで 
 
∆= log � 𝛿
𝛿0
− 1�，𝐴 = log � 𝑎
𝛿0
�，𝑇 = log(𝑡) (3.3.3)  
図 3.3.4 は縦軸に相対クリープ増分(δ/δ0－1)，横軸に時間 t をそれぞれ対数にして結果を示した
ものである。(3.3.1)式が成立するとすれば，勾配が N なる右上がりの直線部分が現れることにな
る。ここでは実験結果より直線部分を抽出し，その区間毎に回帰分析を行なう。対象として表 3.3.1




対象期間は 1 年またはその整数倍とすることが望ましい。そこで区間③として 1 年半から 2 年半




区間③および④の回帰分析結果をもとに 100 年目の全体変形量 δ100を計算すると， 
区間③の結果より：δ100＝46.10mm（相対クリープ＝5.23） 
区間④の結果より：δ100＝43.18mm（相対クリープ＝4.90） 
この解析結果によれば、載荷 4 年目で 100 年目の変位の約 90％に達していることになる。 








図 3.3.6 は， 100 年後に，斗組の縮みは当初の 5.2 倍，垂木のたわみは 2.6 倍になること，解
体によって変形は，垂木のたわみで 6 割(2.6 が 1.0 に)，斗の縮みで 2 割(5.2 が 4.2 に)が 1 年で
回復することを示している。 
























































表 3.3.1 クリープ予測式のパラメータ 
 回帰分析期間 データ数 係数 a 指数 N 相関係数 R 
回帰区間① 11 日~70 日 60 1.018 0.6042 0.998 
回帰区間② 70 日~367 日 167 3.122 0.3408 0.993 
回帰区間③ 549 日~913 日 53 19.386 0.0623 0.434 
回帰区間 4 549 日~1277 日 79 15.147 0.1004 0.676 
 
経過時間 t(日) 






































0  100  200  300  400  500  600  700  800  900  1000  1100  1200  1300  1400  1500  
図 3.3.7 は過去の修理履歴を想定して計算したもので，1200 年後の変形のうち，斗組では
4.9/5.9=83%，垂木では 2.6/3.6=72%がクリープによるものである。解体のたびに垂木のクリープ
変形は回復するが，荷重がかかると数年で変形が進むことになる。また，斗のクリープは回復し
ないといわれている。図 3.3.7 は 1200 年前の新材について 1500 年間の変形を予測したものであ
る。平成の解体では，古材では，荷重載荷後 300 年間の変形の増加として，図の 1200 年から 1500
年の変化として，斗組では 5.94 から 6.01 と，垂木では 3.63 から 3.77 とわずかである。一方新し
































図 3.3.6 100 年間のクリープ変形の予測 


















δ/δ0=1+2.2× t 0.062 
δ/δ0=1+0.2× t 0.2 
δ/δ0=2.2× 365000.062 =4.2 
1年で1.0 
δ/δ0=0.2× t 0.2  
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伝統構法検討委員会 4-6の土壁 WG による全面壁の実験データは 1P(壁長さ 91cm)壁と 2P(壁長
さ 182cm)壁について平均せん断応力度の形で提供されている。PΔの影響や柱の耐力を除いた壁
体だけの耐力は表 4.1.1 のようにまとめられている。参考に表 4.1.2 に示す文化庁の壁データと併
せて図 4.1.1 に示す。 
文化庁 7の復元力と実験 WG 結果復元力は定性的定量的に良好に対応していると見ることがで
きる。詳細設計で用いる壁の復元力は図 4.1.1 の実験データに基づくこととする。 
















    0 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
γ   0.0 0.0021 0.0042 0.0083 0.0111 0.0167 0.0222 0.0333 0.05 0.0667 0.10 
Q/tL 
(kN/m2) 
1P 0 15 28 48 60 70 68 65 60 52 32 
2P 0 30 54 86 96 98 93 84 72 58 34 
 
変形角 
- - 1/250 1/120 1/60 1/15 
rad 0 0.004 0.008 0.017 0.0667 
τ kN/m2 0 40 60 80 50 
 
図 4.1.1 全面壁実験データと文化庁復元力との比較 

















ここで 1P と 2P の差はアスペクト比によるものと考えることができる。図 4.1.2 のように，壁
長さを L，壁高さを H，壁厚さを t で表す。アスペクト比は H/L となる。壁頂部にせん断力 Q が 
作用する時，壁脚部では M=QH のモーメントが生じるが，この転倒モーメントの大半は周辺の柱
で負担されると考えて，壁体に働くモーメントはM=βQHであるとする。 
壁体の曲げによる引張り応力は，アスペクト比を λ=H/L と書けば， 





𝜎𝑚 = �𝜎𝑡2 + 3𝜏2 = �(4𝛽𝜆𝜏)2 + 3𝜏2 = �3𝜏2 �1 + 163 (𝛽𝜆)2� (4.1.2)  
 𝑄
𝑡𝐿
= 𝜏 = 𝜎𝑚
√3 1�1 + 163 (𝛽𝜆)2 = 𝜏𝑚1 1�1 + 163 (𝛽𝜆)2 
  




�1 + 163 (𝛽𝜆)2 (4.1.3) 
 
と書くことができる。すなわち Q/tL/FR1が λに関わらず一定となることを意味している。図 4.1.3
に βをパラメータとした FR1 を示す。曲げの負担率が大きいほど壁耐力が大きく低減される。 
以上をまとめて，全面壁の耐力 τ1 として次のようにまとめることができる。ここで下指標 1 は全
面壁であることを表す。 






































 𝜏1＝𝐹𝑅1𝜏𝑚1 (4.1.4)  
ところで，図 4.1.1 の 1P(λ=273/91=3.0)と 2P(λ=273/182=1.5)壁データについて βを変化させて
適合度合いを調べると、図 4.1.4 のように β=0.181 の場合の両者の平均値とそれぞれの偏差の自乗
和が最小となる。すなわち 
 
𝐹𝑅1(𝛽 = 0.181) = 1
√1 + 0.175𝜆2 (4.1.5)  
表 4.1.3 に示すこの平均データ(＝τm1)にアスペクト比から(4.1.5)式で計算される FR1(β=0.181)
を乗じることで、任意のアスペクト比の壁データを図 4.1.5 および表 4.1.4 のように作成すること
ができる。ここで，(4.1.3)式あるいは(4.1.5)式から明らかなように FR1≦1 である。すなわち，曲げ




る。表 4.1.2 に示される文化庁の壁復元力 7 ではこの比は 60/80=0.75 となって低減の度合いが少し
大きくなっている。 
さらに，変形域 1/20 までを対象にすれば全面壁の基本耐力は，図 4.1.6 のようにバイリニアで
比較的良好に模擬できる。すなわち 
 0 ≤ 𝛾 ≤ 190：𝜏𝑚1＝10260𝛾   

















変形角 0 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
τm1(kN/m2) 0 30 54 89 105 114 109 102 91 76 46 
 









表 4.1.3 全面壁の基本耐力 τm1(kN/m2) 
































































表 4.1.4 いろいろなアスペクト比の壁の復元力 Q/tL(kN/m2) 
図 4.1.5 いろいろなアスペクト比の壁復元力 
アスペ
クト比   
0 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
0.0 0.0021 0.0042 0.0083 0.0111 0.0167 0.0222 0.0333 0.05 0.0667 0.10 
λ=0.5 0.979 0 29 53 87 103 112 107 100 89 74 45 
λ=0.75 0.954 0 28 52 85 100 109 104 97 86 72 44 
λ=1.0 0.923 0 27 50 82 97 105 101 94 84 70 42 
λ=1.5 0.847 0 25 46 76 89 97 93 86 77 64 39 
λ=2.0 0.767 0 23 42 68 80 87 84 78 70 58 35 

















試みる。伝統構法委員会 4-6 土壁 WG による開口壁の実験データとして図 4.2.1 の MWA7 と MWA8
が提供されている。この二つのデータから，開口壁の復元力特性を設定する。表 4.2.1 に開口諸元
をまとめる。 
開口壁 MWA7 と MWA8 の加力実験データを表 4.2.2 に示す。これら｢開口壁 MWA7｣｢開口壁
MWA8｣は，4 本の柱のほぞによる耐力を含んでいるので｢壁のみ｣のデータに置き換えている。 
開口壁の復元力を｢全面壁×低減率｣として以下の手順で検証することを考える。 
1. 表 4.1.5 から柱 4 本分の耐力を減じて，開口壁体だけの耐力を設定する。 
2. 開口低減率を設定する。 
3. 基準とする全面壁 4P に開口低減率を乗じて開口壁の復元力とする。 
ここで，開口低減率は表 4.1.5 のように｢1-1.25ξ｣を用いる。この値は有開口 RC 壁の剛性低下
を評価する低減係数をそのまま採用している。したがって MWA7 では 0.42，MWA8 では 0.28 と
する。また，基準とする 4P 全面壁復元力は表 4.2.3 のように前節方法で計算している。 
図 4.1.7，図 4.1.8 に以上の計算結果をまとめる。図の｢設計式 1｣は全面壁復元力に開口低減率
を乗じたものである。全面壁では 1/60 以降の耐力低減が顕著であるが，開口壁のように元々剛性
が小さな壁架構では変形が大きいため全面壁のような耐力低減は生じにくいとも考えられるので，
｢設計式 2｣では，1/60 以後の耐力がそのまま保持されるものとして計算している。 

































































以上まとめると，有開口壁の耐力 τξは開口周比 ξ と全面壁の耐力 τ1を用いて次式のように表す
ことができる。 
 𝜏𝜉 = (1 − 1.25𝜉)𝜏1 = (1 − 1.25𝜉)𝐹𝑅1𝜏𝑚1 (4.2.1)  
































- - 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
rad 0.0000 0.0019 0.0039 0.0071 0.0094 0.0136 0.0176 0.0248 0.0375 0.0530 0.0793 
MWA7 kN 0.00 1.71 3.42 7.22 9.02 11.09 12.65 14.33 14.98 14.29 13.87 
MWA8 kN 0.00 0.76 2.53 5.54 7.54 9.63 10.38 11.94 12.49 11.55 11.72 
 
 
表 4.2.1 WMA7,MWA8 開口寸法に関する諸元 
 MWA7 MWA8 
壁寸法 m L×H=A 3.64×2.73＝9.94  3.64×2.73＝9.94 
開口寸法 m l0× h0＝A0 1.82 × 1.17=2.13 1.82 ×1.82＝3.31 
開口面積比 A0/A 0.214 0.333 
高さ比 h0/H 0.429 0.667 
等価開口周比 ξ=�𝐴0 𝐴⁄  0.460 0.577 
RC 規準 r1,r2,r3 0.45,0.49,0.57 0.45,0.36,0.75 
開口による低減案 1-1.25ξ 0.42 0.28 
参考木造住宅耐震診断 8低減率 K0 窓型開口 0.3 掃き出し開口 0.15 
 







表 4.2.2 開口壁 MWA7,MWA8 実験データ Q(kN) 
 




- - 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
rad 0.0000 0.0019 0.0039 0.0071 0.0094 0.0136 0.0176 0.0248 0.0375 0.0530 0.0793 
τ/FR1 kN/m2 0 30 54 89 105 114 109 102 91 76 46 
4P 壁 kN 0.0 6.2 11.3 18.6 21.8 23.8 22.8 21.2 18.9 15.8 9.5 
 
 




























得ない。伝統構法検討委員会 4-6 の実験 WG によれば高さ 475mm の垂壁と 695mm の腰壁の実験デ
ータが提供されている。いずれも壁長さは 2P である。 
実験データを図 4.3.1 に示す。縦軸はせん断力を壁面積で除したせん断応力度を示している。











図 4.3.2 より，水平力 Q を受ける小壁の圧縮応力度 σC は 
 



























Q/cosθ 小壁厚さ t 








  (4.3.2)  
 sin 𝜃 = ℎ2
�𝐿2 + ℎ22 = 𝜆√1 + 𝜆2， cos 𝜃 = 𝐿�𝐿2 + ℎ22 = 1√1 + 𝜆2 (4.3.3)  
したがって 
 
𝜎𝐶 = 𝑄(1 + 𝜆2)2𝑎𝑡𝐿𝜆  (4.3.4)  
 
𝑄 = 𝜆1 + 𝜆2 2𝑎𝑡𝐿𝜎𝐶  (4.3.5)  
 𝑄
𝑡𝐿
= 2𝑎𝜎𝐶 𝜆1 + 𝜆2 (4.3.6)  
ここで圧縮束の水平幅に関するパラメータ a と圧縮強度 σC が一定であれば，を小壁のせん断応力
度 Q/tL はアスペクト比で計算されるパラメータ 
 
𝐹𝑅2 = 𝜆1 + 𝜆2 (4.3.7)  
に比例する。図 4.3.3 に FR2 のグラフを示す。 
h2=475mm と h2=695mm の 2 つのデータから任意の小壁高さの耐力を単純に線形補間で計算す
ると小壁高さが大きくなるとどこまでも増加するが，FR2 は λ=1 で最大値 0.5 となるので，壁高さ
が壁スパンを超えて大きくなると最大耐力は減少することが分かる。 
図 4.3.1 の実験データについて FR2 を計算すると，h2=695mm の腰壁では λ=695/1820=0.382 より
FR2＝0.333，h2=475mm の垂壁では λ=475/1820=0.261 より FR2＝0.244 となる。両者の τ/FR2 は図 4.3.4
に示されるようにほぼ一致していると見ることができる。両者の平均を計算に用いる基準値とす




小壁の場合も全面壁と同様にして，図 4.3.4 の平均および表 4.3.1 で示される耐力を小壁の基本
耐力 τm2 とすれば，任意のアスペクトの小壁耐力 τ2 は 
 𝜏2＝𝐹𝑅2𝜏𝑚2 (4.3.8)  
と書くことができる表 4.3.1 の基準値を用いて，10cm から 100cm までの壁高さの小壁復元力を計
算すると，図 4.3.5 のようにまとめられる。 
さらに，全面壁の場合と同様に変形域 1/20 までを対象にすれば小壁の基本耐力は，図 4.3.6 の
ようにバイリニアで比較的良好に模擬できる。すなわち 
 0 ≤ 𝛾 ≤ 160：𝜏𝑚2＝14700𝛾   















































 160 ≤ 𝛾 ≤ 120：𝜏𝑚2 = 245 (4.3.9)  
なお，土塗り壁の評価式と同様，小壁アスペクト比による調整係数 FR2 を用いた評価式は，
L=182cm の二つの小壁(h2=695mm 腰壁と h2＝475mm 垂壁)の実験データに基づいているので適用
範囲については検討の余地がある。とくに L>182cm の場合は同じ壁高さでもアスペクト比が小さ
くなって，壁長さの割には耐力が増大しないという結果となる。2P の実験結果などをみると，現






























図 4.3.4 FR2 で規準化された実験データ 図 4.3.3 FR2 
𝐹𝑅2 = 𝜆1 + 𝜆2 
変形角 0 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
τm2(kN/m2) 0 37 70 129 162 216 251 259 233 199 102 
 
表 4.3.1 小壁の基本耐力 τm2(図 4.3.4 の平均で示される数値) 










高さ 475mm の実験データ 
10cm 
高さ 695mm の実験データ 












モーメントはゼロとしている。図 4.4.1 の垂壁付き独立柱では，作用する水平力 Q と壁負担せん
断力 QW，柱のせん断力 QC1,QC2の釣り合いから， 
 𝑄 = 𝑄𝑊 − 𝑄𝐶1，𝑄 = 𝑄𝐶2 (4.4.1)  
ここで，小壁内では柱は逆せん断-QC1 となっていることに注意されたい。垂壁下端位置での柱の
曲げモーメントを MC とすれば， 
 𝑄𝐶1 = 𝑀𝐶𝐻 − ℎ0， 𝑄𝐶2 = 𝑀𝐶ℎ0  (4.4.2)  
 𝑄𝐶1 = 𝑄𝐶2ℎ0𝐻 − ℎ0 = 𝑄ℎ0𝐻 − ℎ0 (4.4.3)  
を(4.4.1)の第 1式に代入すれば，負担せん断力Qと小壁せん断力QWが次のように関係づけられる。 




すなわち，柱高さ h0 によって小壁耐力 QWが減少させられている。たわみ δ，変形角 γ は 
 










































































= ℎ033𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻�𝑄𝑊 + 𝛾𝑤 (4.4.6)  




小壁変形が 1/60 以下であれば，小壁の変形 γWと負担せん断力 QWは 
 0 ≤ 𝛾𝑊 ≤ 160：𝑄𝑊 = 𝜏𝑊𝑡𝐿 = 𝐹𝑅2𝜏𝑚2𝑡𝐿 = 14700𝐹𝑅2𝛾𝑊𝑡𝐿 (4.4.7)  
したがって， 
 γ = ℎ033𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻�𝑄𝑊 + 𝛾𝑤 = � ℎ033𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻� + 114700𝐹𝑅2𝑡𝐿� 𝑄𝑊   




33𝐸𝐼𝐻 + 𝐻14700𝐹𝑅2𝑡𝐿(𝐻 − ℎ0) 𝛾 (4.4.8) 
 
ここで，γW=1/60 の時は QW=14700FR2tL/60=245 FR2tL であるから対応する γを γC1と書けば 
 
γC1 = ℎ033𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻� 245𝐹𝑅2𝑡𝐿 + 160 (4.4.9)  
次に小壁変形が 1/60 以上 1/20 以下であれば，小壁の負担せん断力 QWは 
 160 ≤ 𝛾𝑊 ≤ 120：𝑄𝑊 = 𝜏𝑊𝑡𝐿 = 245𝐹𝑅2𝑡𝐿 (4.4.10)  
一定となるので， 
 𝑄 = �1 − ℎ0
𝐻
�𝑄𝑊 = 245𝐹𝑅2𝑡𝐿 �1 − ℎ0𝐻� (4.4.11)  
この時小壁変形が γW=1/60 の時の全体の変形 γC1は 
 
γC1 = ℎ033𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻�𝑄𝑊 + 𝛾𝑤 = ℎ033𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻� 245𝐹𝑅2𝑡𝐿 + 160   
と(4.4.9)に一致し，小壁変形が γW=1/20 の時の全体の変形 γC2は 
 




 𝑄 = 𝑄𝐶2 ≤ 𝐹𝑏𝑍𝑒ℎ0  (4.4.13)  
ここで，Fb は材料の曲げ強度，Zeは柱の断面欠損を考慮した有効断面係数で全断面から計算され

















以下の計算では，Ze として，柱径を D として，弾性断面係数 D3/6 ではなく塑性断面係数 D3/4 を
採用している。すなわち弾性限に対して 1.5 倍の増加をみている。 
小壁付き柱架構が差し鴨居の場合は，図 4.4.2 のように左右の柱に曲げが強制されるので扱い
が次のように変わる。 
すなわち，作用する水平力 Q と壁負担せん断力 QW，柱のせん断力 QC1,QC2の釣り合いは， 
 𝑄 = 𝑄𝑊 − 2𝑄𝐶1 = 2𝑄𝐶2 (4.4.14)  
垂壁下端位置での柱の曲げモーメントを MCとすれば， 
 𝑄𝐶1 = 𝑀𝐶𝐻 − ℎ0 ,𝑄𝐶2 = 𝑀𝐶ℎ0  (4.4.15)  
したがって，負担せん断力 Q とたわみ δ，変形角 γ は 









= ℎ036𝐸𝐼𝐻 �1 − ℎ0𝐻�𝑄𝑊 + 𝛾𝑤 (4.4.18)  
 𝑄 = 2𝑄𝐶2 ≤ 2𝐹𝑏𝑍𝑒ℎ0  (4.4.19)  
以上の(4.4.14)～(4.4.19)式を(4.4.1)～(4.4.6)および(4.4.13)式と比較すれば，柱 1 本分の I,Ze を 2
本分の 2I,2Ze にすればよいことが分かる。 
図 4.3.5 の小壁データを用いて，L=182cm，t=6cm，H=273cm，h0=210cm，柱樹種スギ， 柱 D=12cm
の小壁付き柱の復元力を計算すると図 4.4.3 のようになる。ここで，小壁高さは 273-210=63cm で






























図 4.4.3 小壁の復元力の計算例 





以上の定式化においては，柱の曲げ変形を図 4.4.1 の C 点で固定されたキャンティレバーとし
て算出しているが，小壁による柱の拘束効果が期待できない場合は両端 A，B でピン支持された
梁が C 点で載荷された時の C 点のたわみから計算すべきである。その違いについて以下に補足す
る。図 4.4.1 の柱を図 4.4.4 のように扱う。すなわち，小壁内の部材の EI は壁で拘束されるため裸
部分の EI と異なるので，それぞれ E1I1，E2I2と区別して表わしている。 
モールの定理によれば，図 4.4.4 に示す単純梁の C 点のたわみは，同図のモーメント図の M を
部材 EI で割った弾性荷重 M/EI を載荷した図 4.4.5 のモデルの C 点のモーメントで与えられる。 
図 4.4.5 には AC 間と CB 間の弾性荷重の合力と重心位置を示している。同図の反力 RA，RBは
それぞれ， 
 𝑅𝐴 = 𝑃𝑎2𝑏2𝑙𝐸1𝐼1 𝑙 − 2𝑎 3⁄𝑙 + 𝑃𝑎𝑏22𝑙𝐸2𝐼2 2𝑏 3⁄𝑙  (4.4.20)  
 𝑅𝐵 = 𝑃𝑎2𝑏2𝑙𝐸1𝐼1 2𝑎 3⁄𝑙 + 𝑃𝑎𝑏22𝑙𝐸2𝐼2 𝑙 − 2𝑏 3⁄𝑙  (4.4.21)  






































A B C 
図 4.4.4 集中荷重を受ける単純梁 
Q=Pa/l 
































𝛿𝐶 = 𝑅𝐴𝑎 − 𝑃𝑎2𝑏2𝑙𝐸1𝐼1 𝑎3 = 𝑃𝑎2𝑏2𝑙𝐸1𝐼1 �𝑙𝑎 − 2𝑎2 3⁄𝑙 − 𝑎3� + 𝑃𝑎2𝑏22𝑙𝐸2𝐼2 2𝑏 3⁄𝑙      
 = 𝑃𝑎3𝑏23𝑙2𝐸1𝐼1 + 𝑃𝑎2𝑏33𝑙2𝐸2𝐼2 = 𝑃𝑎2𝑏23𝑙2 � 𝑎𝐸1𝐼1 + 𝑏𝐸2𝐼2� (4.4.22)  
図 4.4.5 の C 点のせん断力(＝図 4.4.4 の C 点のたわみ角 θC)を計算すると， 
 
𝜃𝐶 = 𝑅𝐴 − 𝑃𝑎2𝑏2𝑙𝐸1𝐼1 = 𝑃𝑎2𝑏2𝑙𝐸1𝐼1 �1 − 2𝑎3𝑙 − 1� + 𝑃𝑎𝑏22𝑙𝐸2𝐼2 2𝑏3𝑙 = 𝑃𝑎𝑏3𝑙2 �− 𝑎2𝐸1𝐼1 + 𝑏2𝐸2𝐼2�   
とくに E1=E2=E，I1=I2=I の場合は δCを δC1と書けば 
 
𝛿𝐶1 = 𝑃𝑎2𝑏23𝑙2 � 𝑎𝐸𝐼 + 𝑏𝐸𝐼� = 𝑃𝑎2𝑏23𝐸𝐼𝑙 = 𝑄𝑏33𝐸𝐼 �𝑎𝑏� (4.4.23)  
ここで，BC 間のせん断力 Q=Pa/l を用いている。同様に C 点のたわみ角 θCを θC1 と書けば， 
 
𝜃𝐶1 = 𝑃𝑎𝑏3𝐸𝐼𝑙2 (𝑏2 − 𝑎2)   
AC 間の部材剛性が大きな場合の δCを δC2 と書けば，(4.4.22)式の a/E1I1＝0，また E2=E， I2=I
とおいて 
 
𝛿𝐶2 = 𝑃𝑎2𝑏23𝑙2 𝑏𝐸𝐼 = 𝑃𝑎2𝑏33𝐸𝐼𝑙2 = 𝑄𝑏33𝐸𝐼 �𝑎𝑙 � (4.4.24)  
同様に AC 間の部材剛性が大きな場合のたわみ角 θC を θC2と書けば， 
 
𝜃𝐶2 = 𝑃𝑎𝑏33𝐸𝐼𝑙2 = 𝛿𝐶2𝑎 > 𝜃𝐶1   
となって，AC 間は剛体回転 θC2 していることがわかる。 
ところで，これらを柱に置き換えてみると，図 4.4.6 または図 4.4.7 から，柱の変形は，C 点の
たわみが l/a 倍に増幅されるので，小壁内を剛とした場合の柱変形 δCRは(4.4.24)式から， 
 
𝛿𝐶𝑅 = 𝑄𝑏33𝐸𝐼 �𝑎𝑙 � × 𝑙𝑎 = 𝑄𝑏33𝐸𝐼  (4.4.25)  
これは，跳出し梁のたわみ式である。したがって，小壁付き柱の柱変形計算は，図 4.4.1 の h0を
跳出し長さとする跳出し梁のたわみで計算できる。 
小壁内の柱剛性を増加させない場合の柱変形 δCFは，(4.4.23)式に同様の修正を施すと，  
 
𝛿𝐶𝐹 = 𝑄𝑏33𝐸𝐼 �𝑎𝑏� × 𝑙𝑎 = 𝑄𝑏33𝐸𝐼  �𝑙𝑏� (4.4.26)  





















検証の対象とする実験結果は図 4.4.3 の MWA4 から柱ほぞによる耐力の 2 本分を除いたデータ
























・柱径と柱本数 図 4.4.9 に図 4.4.1 のように柱 1 本が寄与する場合，図 4.4.10 に図 4.4.2 のように
柱 2 本が寄与する場合について，柱径をパラメータとした計算結果を示す。計算の範囲では，柱
本数によって耐力は変わらず，剛性がやや増加する程度である。 
・壁長さ 図 4.4.11 に図 4.4.9 との比較のため，壁長さが 1/2 の場合の計算例を示す。耐力は壁長
さに比例して増減するが同時にアスペクト比による増減が相殺するように働く。初期剛性は柱の
寄与分があるため，L=91cm が L=182cm の 1/2 までは低減しない。 
・壁厚さ 図 4.4.12 および図 4.4.13 に小壁厚さを変化させた場合の計算例を示す。最大耐力は小
壁厚さと長さ，すなわち小壁断面積に比例している。 
・壁高さ 図 4.4.14 に小壁高さを変化させた場合の計算例を示す。当初図 4.3.5 で想定した壁高さ
と耐力の関係がそのまま反映されている。なお計算に用いたパラメータの範囲では，壁高さが
80cm を超えると柱折損が生じる。 
図 4.4.8 実験結果の検証 
設計式 1 
設計式 2 

































































































図 4.4.15 のような二連の場合も同様にして， 
 






























図 4.4.9 小壁付き柱復元力 1 
 
L t h0 H H-h0 樹種 本数 
182 6 223 273 50 スギ 1 
 図 4.4.10 小壁付き柱復元力 2 
 
図 4.4.11 小壁付き柱復元力 3 
 
L t h0 H H-h0 樹種 本数 
182 6 223 273 50 スギ 2 
 
L t h0 H H-h0 樹種 本数 
91 6 223 273 50 スギ 1 
 
図 4.4.12 小壁付き柱復元力 4 
 
L D h0 H H-h0 樹種 本数 
182 12 223 273 50 スギ 1 
 図 4.4.13 小壁付き柱復元力 5 
 
図 4.4.14 小壁付き柱復元力 6 
 
L t h0 H H-h0 樹種 本数 
91 6 223 273 50 スギ 2 
 
L t h0 H H-h0 樹種 本数 






























図 4.4.17 のように，垂壁，腰壁を有する場合は， 
 𝑄 = 𝑄𝑊𝑇 + 𝑄𝐶𝐿2 − 𝑄𝐶𝑅1 = 𝑄𝐶𝑅2 + 𝑄𝐶𝐿2 = 𝑄𝑊𝐵 + 𝑄𝐶𝑅2 − 𝑄𝐶𝐿1 (4.4.29)  
 𝑄𝐶𝐿2 = 𝑀𝐶𝐿ℎ0𝐿 ，𝑄𝐶𝐿1 = 𝑀𝐶𝐿𝐻 − ℎ0𝐿 (4.4.30)  
 𝑄𝐶𝑅2 = 𝑀𝐶𝑅ℎ0𝑅 ，𝑄𝐶𝑅1 = 𝑀𝐶𝑅𝐻 − ℎ0𝑅 (4.4.31)  
したがって，QCL1,QCL2,QCR1,QCR2,QWT,QWBには次の関係がある。 
 𝑄𝐶𝐿2 = � 𝐻ℎ0𝐿 − 1�𝑄𝐶𝐿1，𝑄𝐶𝑅2 = � 𝐻ℎ0𝑅 − 1�𝑄𝐶𝑅1 (4.4.32)  
 𝑄𝐶𝐿2 = �1 − ℎ0𝐿𝐻 �𝑄𝑊𝐵，𝑄𝐶𝑅2 = �1 − ℎ0𝑅𝐻 �𝑄𝑊𝑇 (4.4.33)  
以上から，Q を垂壁せん断力 QWT と腰壁せん断力 QWBによって次のように書くことができる。 
 𝑄 = �1 − ℎ0𝑅
𝐻
























































変形 δあるいは変形角 γは左右の柱で等しいので， 
 𝛿 = 𝛿𝐶𝑅 + 𝛿𝑊𝑇 = 𝑄𝐶𝑅2ℎ0𝑅33𝐸𝑅𝐼𝑅 + 𝐻𝛾𝑊𝑇 = ℎ0𝑅33𝐸𝑅𝐼𝑅 �1 − ℎ0𝑅𝐻 �𝑄𝑊𝑇 + 𝐻𝛾𝑊𝑇 (4.4.35)  
 𝛿 = 𝛿𝐶𝐿 + 𝛿𝑊𝐵 = 𝑄𝐶𝐿2ℎ0𝐿33𝐸𝐿𝐼𝐿 + 𝐻𝛾𝑊𝐵 = ℎ0𝐿33𝐸𝐿𝐼𝐿 �1 − ℎ0𝐿𝐻 �𝑄𝑊𝐵 + 𝐻𝛾𝑊𝐵 (4.4.36)  
 γ = ℎ0𝑅33𝐸𝑅𝐼𝑅𝐻 �1 − ℎ0𝑅𝐻 �𝑄𝑊𝑇 + 𝛾𝑊𝑇 = ℎ0𝐿33𝐸𝐿𝐼𝐿𝐻 �1 − ℎ0𝐿𝐻 �𝑄𝑊𝐵 + 𝛾𝑊𝐵 (4.4.37)  
ここで，ヤング係数 E や断面 2 次モーメント I の下指標 L,R は左右の柱を示している。復元力は，
各ステップの垂壁の γWT，QWT に対応する γWB，QWB を(4.4.37)式より計算し，(4.4.34), (4.4.35)式を
用いることで与えられる。 

















































= 壁せん断 + 
Q1 Q2 
壁せん断 
柱曲げ 梁抜出し 柱曲げ 梁抜出し 
























































= 壁せん断 + 
Q1 Q2 
壁せん断 
柱曲げ 梁抜出し 柱曲げ 梁抜出し 













































図 4.5.1 の力の釣合いは， 
 𝑄 = 𝑄𝑊1 − 𝑀1ℎ1 = 𝑄𝑊2 − 𝑀2ℎ2 = 𝑀1 + 𝑀2ℎ3  (4.5.1)  
 𝑀1 = (𝑄𝑊1 − 𝑄)ℎ1，𝑀2 = (𝑄𝑊2 − 𝑄)ℎ2   
 𝑀1 + 𝑀2 = (𝑄𝑊1 − 𝑄)ℎ1 + (𝑄𝑊2 − 𝑄)ℎ2 = 𝑄𝑊1ℎ1 + 𝑄𝑊2ℎ2 − (ℎ1 + ℎ2)𝑄 = ℎ3𝑄   
したがって 
 𝑄 = 𝑄𝑊1ℎ1 + 𝑄𝑊2ℎ2
ℎ1 + ℎ2 + ℎ3 = 𝑄𝑊1ℎ1 + 𝑄𝑊2ℎ2𝐻  (4.5.2)  
変形と力の関係は上下のたわみ角が γ3-γ2，γ3-γ1 であるので， 
 𝑀1 = 2𝐸𝐾{2(𝛾3 − 𝛾1) + (𝛾3 − 𝛾2)} = 2𝐸𝐾(3𝛾3 − 2𝛾1 − 𝛾2) (4.5.3)  
 𝑀2 = 2𝐸𝐾{2(𝛾3 − 𝛾2) + (𝛾3 − 𝛾1)} = 2𝐸𝐾(3𝛾3 − 2𝛾2 − 𝛾1) (4.5.4)  
 𝑄 = 𝑀1 + 𝑀2
ℎ3
= 6𝐸𝐾(−𝛾1 − 𝛾2 + 2𝛾3)
ℎ3
= 6𝐸𝐼(2𝛾3−𝛾1 − 𝛾2)
ℎ3
2  (4.5.5) 
 
ここで，E は柱の弾性係数，K は柱の剛度を表わしており，K＝I/h3 である。 
腰壁のせん断力 QW1 と変形 γ1 および垂壁のせん断力 QW2 と変形 γ2は小壁用に設定された復元力を
用いることができる。(4.5.5)式から 
 

















































ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2 + ℎ3𝛾3
𝐻
 (4.5.7)  
 (4.5.6)式を(4.5.3)および(4.5.4)式に代入すると， 
 𝑀1 = 2𝐸𝐾(3𝛾3 − 2𝛾1 − 𝛾2) = 2𝐸𝐾 �𝑄ℎ324𝐸𝐼 + 32 (𝛾1 + 𝛾2) − 2𝛾1 − 𝛾2�   




24𝐸𝐼 + 12 (𝛾2 − 𝛾1)� = 12𝑄ℎ3 + 𝐸𝐼ℎ3 (𝛾2 − 𝛾1)   
 𝑀2 = 12𝑄ℎ3 + 𝐸𝐼ℎ3 (𝛾1 − 𝛾2)   
 (4.5.1)式から 
 𝑄𝑊1 = 𝑄 + 𝑀1ℎ1 ，𝑄𝑊2 = 𝑄 + 𝑀2ℎ2    
したがって， 
 𝑄𝑊1 = 𝑄 + 𝑀1ℎ1 = 𝑄 + 𝑄ℎ32ℎ1 + 𝐸𝐼ℎ1ℎ3 (𝛾2 − 𝛾1) = �1 + ℎ32ℎ1�𝑄 + 𝐸𝐼ℎ1ℎ3 (𝛾2 − 𝛾1)，   
 𝑄𝑊2 = 𝑄 + 𝑀2ℎ2 = 𝑄 + 𝑄ℎ32ℎ2 + 𝐸𝐼ℎ2ℎ3 (𝛾1 − 𝛾2) = �1 + ℎ32ℎ2�𝑄 + 𝐸𝐼ℎ2ℎ3 (𝛾1 − 𝛾2) (4.5.8)  
ここから Q を消去すると， 
 �1 + ℎ32ℎ2�𝑄𝑊1 − �1 + ℎ32ℎ1�𝑄𝑊2 = �1 + ℎ32ℎ2� 𝐸𝐼ℎ1ℎ3 (𝛾2 − 𝛾1) − �1 + ℎ32ℎ1� 𝐸𝐼ℎ2ℎ3 (𝛾1 − 𝛾2)   
 ∴
ℎ12 (2ℎ2 + ℎ3)𝑄𝑊1 + 𝐸𝐼𝐻ℎ3 𝛾1 = ℎ22 (2ℎ1 + ℎ3)𝑄𝑊2 + 𝐸𝐼𝐻ℎ3 𝛾2 (4.5.9)  
QW1，QW2 はそれぞれ γ1，γ2 で与えられるので，指定された γ2に対して，(4.5.9)式を満たすような
γ1 を決定することができる。(4.5.9)式は，垂壁と腰壁の変形についての関係式を与えている。 
以上から次の手順によって，復元力 Q，γ が与えられる。 
① 垂壁の γ2を与える。 
② 小壁の復元力より垂壁の QW2 を計算する。 
③ (4.5.9)式を満足するように腰壁の γ1および QW1 を決定する。 
④ (4.5.2)式から Q を計算する。 
⑤ (4.5.6)式から γ3を，(4.5.7)式から γを計算する。 
もちろん，柱が上下で折損しないためには柱径を D，曲げ強度を Fb として 
 𝑀𝐶 = 𝑍𝑒𝐹𝑏 = 0.75 × 14𝐷3𝐹𝑏 (4.5.10)  
 𝑀1 = 2𝐸𝐾(3𝛾3 − 2𝛾1 − 𝛾2) ≤ 𝑀𝐶  (4.5.11)  
 𝑀2 = 2𝐸𝐾(3𝛾3 − 2𝛾2 − 𝛾1) ≤ 𝑀𝐶  (4.5.12)  
 


























































































計算例を図 4.5.2~4.5.7 に示す。 





































図 4.5.2 垂壁腰壁付柱復元力 1 
 
L t h1 h2 H 樹種 
182 6 60 60 273 スギ 
 図 4.5.3 垂壁腰壁付柱復元力 2 
 
図 4.5.4 垂壁腰壁付柱復元力 3 
 
図 4.5.5 垂壁腰壁付柱復元力 4 
 
図 4.5.6 垂壁腰壁付柱復元力 5 
 
図 4.5.7 垂壁腰壁付柱復元力 6 
 
L t D h2 H 樹種 
182 6 12 60 273 スギ 
 
L t h1 h2 H 樹種 
182 6 90 60 273 スギ 
 
L t h1 h2 H 樹種 
182 6 120 60 273 スギ 
 
L D h1 h2 H 樹種 
182 12 60 60 273 スギ 
 
L D h1 h2 H 樹種 
182 12 120 60 273 スギ 
 



























ている。壁長さは L=182cm，壁厚さは t=6cm，腰壁垂れ壁付き柱の径は D=12cm とする。垂壁
h1=135cm，腰壁 h2=135cm はほぼ全面壁に対応するが，全面壁復元力と垂壁腰壁付き柱復元力と
は間柱や貫梁などの抵抗機構の差によってもちろん連続しない。 
垂壁+腰壁のそれぞれの高さ h1,h2が全高さ H の 1/2 である場合は，(4.5.2)式において h1=H/2,h2
＝H/2 であり QW1=QW2 なのでこれを QWとかけば耐力 QAは(4.3.8)式から 
 𝑄𝐴 = 𝑄𝑊1ℎ1 + 𝑄𝑊2ℎ2𝐻 = 𝑄𝑊 = 𝜏𝑚2𝐹𝑅2𝑡𝐿 = 𝜏𝑚2𝑡𝐿 𝐻 2𝐿⁄1 + (𝐻 2𝐿⁄ )2 (4.5.13)  
全面壁の耐力 QBは(4.1.4)式から 
 𝑄𝐵 = 𝜏𝑚1𝐹𝑅1𝑡𝐿 = 𝜏𝑚1𝑡𝐿 1
�1 + 0.175(𝐻 𝐿⁄ )2 (4.5.14)  
ここで，L=182cm，H=273cm とすれば，QA=0.48τm2tL，QB=0.54τm1tL となるので 
 𝑄𝐴
𝑄𝐵
= 0.48𝜏𝑚2𝑡𝐿0.54𝜏𝑚1𝑡𝐿 = 0.89 𝜏𝑚2𝜏𝑚1 (4.5.15)  









図 4.5.8 垂壁腰壁付柱と全面壁の比較 
 
垂壁 h1,腰壁 h2 
 
L t D H 樹種 
































































梁抜出し 柱曲げ 柱曲げ 
壁せん断 壁せん断 
γ 
梁抜出し 柱曲げ 柱曲げ 
壁せん断 壁せん断 
γ 





























図 4.5.9 二連の垂壁腰壁付き柱の計算方法 1 
変形メカニズム 
中柱については変形の適合条件は満足しないが近似的に柱 2 本分として評価する。
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られ，例えば関西マニュアルによる復元力特性は図 5.1.2 のように示されている 3。そこでは木造
骨組の耐力は柱上下端のほぞの耐力とし，ほぞ仕様と柱 1 本あたりの耐力は 
・ 短ほぞ：30mm×90mm 深さ 60mm 1/90 変形時 Q=0.18kN，1/20 変形時 Q=0.25kN 
・ 長ほぞ：30mm×90mm 深さ 120mm 1/90 変形時 Q=0.58kN，1/20 変形時 Q=0.75kN 
の 2 つにまとめられている。柱断面や材種についての区別は行っていない。 
伝統構法委員会 4-6 の実験 WG のデータは表 5.1.1，図 5.1.3 のようになっている。ほぞは長ほぞ
である。図 5.1.3 から明らかなように，柱の復元力を規定するパラメータはほぞの曲げ耐力 Mu 














 図 5.1.1 ほぞのメカニズム 図 5.1.2 ほぞの復元力(マニュアル) 























































1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
0.002 0.004 0.008 0.011 0.017 0.022 0.033 0.050 0.067 0.100 
Mu(kNm） 0.25 0.45 0.70 0.90 1.10 1.30 1.45 1.50 1.50 1.50 
 
表 5.1.1 柱ほぞの 1 箇所あたり抵抗モーメント 
































= 2(𝑀1 + 𝑀2)









































図 5.2.1 貫，差し鴨居，足固め架構の曲げモーメントとせん断力  







ない場合も図 5.2.2(c)のように，層内で加算すると図 5.2.2(b)と同じとなる。 
負担せん断力は 
 
𝑄 = 𝑄1 = 𝑄2 = 𝑄3，𝑄1 = 2𝑀1ℎ1 ，𝑄2 = 4𝑀2ℎ2 ，𝑄3 2𝑀3ℎ3  (5.2.3)  








= 2𝑀1 + 4𝑀2 + 2𝑀3
ℎ1 + ℎ2 + ℎ3 = 𝑀𝐻 (5.2.4)  
結局，多段に貫が挿入された場合でも，各段の梁の高さや柱スパンに関係なく，耐力は接合部
の抵抗モーメント(2 段左右の和)を階高さで除したものとなる。 
梁端部の抵抗モーメントを上下階に割振る場合は，図 5.2.1 で h1,h2 をそれぞれ 1,2 階高さとす
れば，柱の剛比に応じて M を M1,M2に分けるべきであるが，柱は通しであり，階高さも大きな差




















図 5.2.2 多段の貫架構 



































図 5.2.3 に示される貫の曲げ抵抗断面は幅=貫材の厚さ t，成=貫材の成=柱成 D である。伝統構
法委員会による通し貫のデータを表 5.2.1 および図 5.2.4 に示す。抵抗する面圧は面積 tD に比例し，
モーメントはさらに成 D に比例するので，結局 tD2 に比例すると考えることができる。すなわち
断面係数に比例する。図 5.2.4 の実線が表 5.2.1 のプロットであるが，明らかに 1/90 変形を折れ点
とするバイリニアで近似できる。比例係数をデータの平均値として設定すれば，通し貫の復元力































表 5.2.1 貫の抵抗曲げモーメント(左右の和) 




幅 t 成 D 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
m m 0.002 0.004 0.008 0.011 0.017 0.022 0.033 0.050 0.067 0.100 
0.015 
0.120  0.04 0.08 0.15 0.19 0.20 0.22 0.24 0.28 0.32 0.39 
0.135  0.05 0.09 0.19 0.24 0.25 0.27 0.30 0.35 0.39 0.49 
0.150  0.06 0.12 0.23 0.28 0.3 0.32 0.36 0.42 0.48 0.6 
0.018 
0.120  0.05 0.09 0.18 0.24 0.26 0.27 0.3 0.35 0.39 0.48 
0.135  0.06 0.11 0.23 0.3 0.32 0.33 0.37 0.43 0.49 0.6 
0.150  0.07 0.14 0.28 0.36 0.38 0.40 0.45 0.52 0.59 0.73 
0.021 
0.120  0.05 0.11 0.21 0.28 0.31 0.33 0.36 0.42 0.47 0.57 
0.135  0.07 0.13 0.27 0.35 0.38 0.4 0.45 0.52 0.58 0.71 
0.150  0.08 0.16 0.33 0.43 0.46 0.49 0.54 0.62 0.71 0.87 
0.024 
0.120  0.06 0.12 0.24 0.32 0.37 0.39 0.43 0.49 0.55 0.67 
0.135  0.08 0.15 0.30 0.40 0.45 0.48 0.53 0.60 0.68 0.83 
0.150  0.09 0.19 0.38 0.50 0.54 0.57 0.64 0.73 0.82 1.01 
0.027 
0.120  0.07 0.14 0.27 0.36 0.43 0.45 0.49 0.56 0.63 0.76 
0.135  0.09 0.17 0.34 0.45 0.52 0.55 0.61 0.69 0.78 0.95 
0.150  0.11 0.21 0.42 0.56 0.63 0.66 0.73 0.84 0.94 1.15 
0.300 
0.120  0.08 0.15 0.30 0.40 0.48 0.51 0.56 0.63 0.71 0.86 
0.135  0.09 0.19 0.38 0.51 0.59 0.62 0.69 0.78 0.88 1.07 
0.150  0.12 0.23 0.47 0.63 0.71 0.75 0.83 0.95 1.06 1.30 
 





























表 5.1.1 によれば柱長ほぞ幅 30mm 成 90mm，深さ 120mm の抵抗モーメントは 1.5kNm である。

























図 5.2.4 貫の抵抗曲げモーメントとその近似 




































員会 4-6 では，適用範囲を以下のように設定して，耐力データを表 5.2.3，図 5.2.6 のようにまとめ
ている。 
梁幅    ：120mm 以上 
梁成    ：150mm～300mm 
栓径    ：15mm～18mm 
栓の本数    ：柱の左右毎に 1 本 
雇いほぞ成    ：梁成の 1/2 程度 
雇いほぞ幅    ：30mm～36mm 
雇いほぞ端部から込栓までの距離 ：90mm 以上 































1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
0.0021 0.0042 0.0083 0.0111 0.0167 0.0222 0.0333 0.0500 0.0667 0.1000 
0.15 0.17 0.33 0.47 0.60 0.90 1.12 1.47 2.07 2.49 2.30 
0.18 0.17 0.33 0.53 0.68 1.00 1.27 1.70 2.33 2.77 2.70 
0.21 0.17 0.33 0.59 0.76 1.10 1.41 1.92 2.58 3.04 3.10 
0.24 0.17 0.33 0.65 0.83 1.20 1.55 2.15 2.84 3.32 3.50 
0.27 0.17 0.33 0.71 0.91 1.30 1.69 2.37 3.09 3.59 3.90 
0.30 0.17 0.33 0.77 0.99 1.40 1.83 2.60 3.35 3.87 4.30 
 
表 5.2.2 雇いほぞ胴栓止め仕口の抵抗曲げモーメント kNm(左右の和) 





















= 14.7𝐷 (5.2.6)  


















る。同様に伝統構法委員会でまとめられたデータを表 5.2.3，図 5.2.7 に示す。その適用範囲は以
下のように設定されている。 
梁幅    ：120mm 以上 
梁成    ：150mm～300mm 
車知の厚さ    ：7.5mm 程度 
車知の幅    ：30mm 程度 
雇い竿成    ：梁成の 1/2 程度 
雇い竿幅    ：30mm 程度 
目違い深さ    ：15mm 以上 
ここでも提供されているデータは梁成のみをパラメータとしたものなので，雇い竿車知仕口の
抵抗曲げモーメントは梁成だけを用いて 1/20 までの範囲で次のようにバイリニア近似する。 
 𝐾1 = 26000𝐷3，𝐾2＝45 (5.2.7)  

























0 0.05 0.1 
すなわち初期剛性 K1(kNm/rad)を梁成 D(m)の 3 乗に比例させる。第一折点は 1/120 変形とし，その
































1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
0.0021 0.0042 0.0083 0.0111 0.0167 0.0222 0.0333 0.0500 0.0667 0.1000 
0.15 0.30 0.40 0.70 0.90 1.20 1.50 2.20 2.90 3.50 4.40 
0.18 0.57 0.93 1.47 1.70 2.10 2.50 3.27 4.00 4.50 4.53 
0.21 0.83 1.47 2.23 2.50 3.00 3.50 4.33 5.10 5.50 4.67 
0.24 1.10 2.00 3.00 3.30 3.90 4.50 5.40 6.20 6.50 4.80 
0.27 1.45 2.65 3.95 4.35 5.05 5.50 6.30 6.95 7.10 5.00 
0.30 1.80 3.30 4.90 5.40 6.20 6.50 7.20 7.70     
 
表 5.2.3 雇い竿車知仕口の抵抗曲げモーメント kNm(左右の和) 



















簡単のため図 5.3.1 のようなモデルを対象とする。変形角 R1,R2 を与えて，各点でのモーメント
の釣り合いから節点回転角 θ1,θ2,θ3 を求めることができる。なお 3 つ以上の変形角を有する柱の検
討も同様に行うことができる。 
たわみ角公式を用いて図 5.3.1 のモーメントが以下のように表される。 
 𝑀12 = 2𝐸𝐾1{2(𝜃1 − 𝑅1) + (𝑅1 − 𝜃2)} (5.3.8)  
 𝑀21 = 2𝐸𝐾1{2(𝑅1 − 𝜃2) + (𝜃1 − 𝑅1)} (5.3.9)  
 𝑀23 = 2𝐸𝐾2{2(𝜃2 − 𝑅2) + (𝑅2 − 𝜃3)} (5.3.10)  
 𝑀32 = 2𝐸𝐾2{2(𝑅2 − 𝜃3) + (𝜃2 − 𝑅2)} (5.3.11)  
ここで，剛度 K1＝I1/h1，K2＝I2/h2 を表す。通常の場合，柱と横架材とはモーメント伝達しないの
で，モーメントの釣合いは以下のように書ける。 
 𝑀12 = 0，𝑀32 = 0 (5.3.12)  
 𝑀21 = 𝑀23 (5.3.13)  
 (5.3.5)式より，θ1,θ3が R1,R2,θ2 により以下のように表される。 





















































 2𝐸𝐾1 �𝑅1 − 2𝜃2 + 12 (𝑅1 + 𝜃2)� = 2𝐸𝐾2 �2𝜃2 − 12 (𝑅2 + 𝜃2)− 𝑅2�   
 3𝐸𝐾1(𝑅1 − 𝜃2) = 3𝐸𝐾2(𝜃2 − 𝑅2)   
 𝜃2 = 𝐾1𝑅1 + 𝐾2𝑅2𝐾1 + 𝐾2  (5.3.15)  
以上より，柱中央部のモーメント Mc=M21=M23は次式となる。 
 𝑀𝑐 = 𝑀23 = 3𝐸𝐾2(𝜃2 − 𝑅2) = 3𝐸𝐾2 �𝐾1𝑅1 + 𝐾2𝑅2𝐾1 + 𝐾2 − 𝑅2� = 3𝐸𝐾1𝐾2𝐾1 + 𝐾2 (𝑅1 − 𝑅2)   
したがって， 
 
𝑀𝑐 = 3𝐸 𝐼1ℎ1 𝐼2ℎ2𝐼1
ℎ1
+ 𝐼2ℎ2 (𝑅1 − 𝑅2) = 3𝐸𝐼1𝐼2ℎ2𝐼1 + ℎ1𝐼2 (𝑅1 − 𝑅2) 
  
一般に上下で断面は変わらないので，I1=I2=I とし，対象部分の全高さを H=h1+h2 とすれば 
 𝑀𝑐 = 3𝐸𝐼𝐻 (𝑅1 − 𝑅2) (5.3.16)  
柱の曲げ耐力 Muは，材料強度を Fb，断面有効率を αとすれば， 
 𝑀𝑢 = 𝛼𝑍𝐹𝑏 = 𝛼 2𝐼𝐷 𝐹𝑏 (5.3.17)  
ここで，D は柱成を表す。柱が折損しないためには Mu≧Mc であるので，変形角の差 ΔR=R1-R2が
以下の範囲であればよい。 
 ∆𝑅 ≤ 𝛼
2𝐻3𝐷 𝐹𝑏𝐸  (5.3.18)  
とくに α=0.75 とすれば 
 ∆𝑅 ≤
𝐻2𝐷𝐹𝑏𝐸  (5.3.19)  
H/2D は平均高さ H/2 と柱径の比であるので，基準法の仕様規定によれば，20 から 30 の範囲の
値となる。Fb/E は木材の強度とヤング係数の比で，樹種に応じて，表 5.3.1 のようになる。強度が
大きくヤング係数が小さいほど大きな変形に対応することができるので，Fb/E は折れにくさの指
標と見ることができ，スギ＞ヒノキ＞ケヤキの順に高い。 
柱の高さ径比と強度剛性比の組合せから，通し柱が折れないための限界変形角(1 階と 2 階の変
形角の差)は図 5.3.2 のようにまとめることができる。1 階が 1/20 で先行降伏し，2 階が比較的に変
形が小さく 1/120 であれば，ΔR=1/20-1/120＝0.042 となるので，スギ,ヒノキでは柱径が階高の 1/15


























階の変形が 2 階より大きいと，図 5.3.1 のように，1 階+MC/h1，2 階-MC/h2 となる。逆に 1 階の変
形が 2 階より小さいと，図 5.3.1 の反対で，1 階-MC/h1，2 階+MC/h2 となる。すなわち，通し柱の
効果による 1,2 階に付加される耐力を Q1,Q2 とすれば，柱が折損しない範囲で， 
 𝑄1 = 𝑀𝐶ℎ1 = 3𝐸𝐼(𝑅1 − 𝑅2)ℎ1(ℎ1 + ℎ2) ，𝑄2 = 𝑀𝐶ℎ2 = 3𝐸𝐼(𝑅2 − 𝑅1)ℎ2(ℎ1 + ℎ2)  (5.3.20)  






























スギ 2.22 686 0.00324 
ヒノキ 2.67 882 0.00303 
ケヤキ 2.94 1,176 0.00250 
 
表 5.3.1 樹種別の強度と剛性 
図 5.3.2 通し柱の限界変形 































y 方向の剛性を Ky とすれば，偏心のない建物の変位 δyは 
 
















偏心距離 ey Py 
y 方向並進変位 δy 


















𝛿1 = 𝛿𝑦 + 𝐿𝑥𝜃 = 𝛿𝑦 + 𝐿𝑥𝑃𝑦𝑒𝑥𝐾𝜃 = 𝛿𝑦 +  𝑃𝑦𝐾𝑦  𝐾𝑦𝐾𝜃 𝐿𝑥𝑒𝑥 = 𝛿𝑦 �1 + 𝐾𝑦𝐾𝜃 𝐿𝑥𝑒𝑥� (6.1.3)  
一方 y 方向の偏心率 Rey は，弾力半径 reyを用いて 
 
𝑅𝑒𝑦 = 𝑒𝑥𝑟𝑒𝑦 ，𝑟𝑒𝑦 = �𝐾𝜃𝐾𝑦 (6.1.4)  
以上より(3)式は 
 
𝛿1 = 𝛿𝑦 �1 + 𝐾𝑦𝐾𝜃 𝐿𝑥𝑒𝑥� = 𝛿𝑦 �1 + 𝐿𝑥𝑒𝑥 𝑅𝑒𝑦2 � = 𝛿𝑦 �1 + 𝐿𝑥𝑟𝑒𝑦 𝑅𝑒𝑦� (6.1.5)  
すなわち変位増大率は「1 + 最外縁距離÷偏心距離×偏心率 2」あるいは「1 + 最外縁距離÷弾力
半径×偏心率」で与えられる。ここで Kyや Kθを計算する場合の剛性は，変形と整合した剛性と
する。 
例えば両方向とも単位面積あたり一様な剛性 k を有する a×a の平面を考えれば， 
 













2 = 2𝑘𝑎 𝑎312 = 𝑘𝑎46 ，𝐾𝑦 = 𝑘𝑎2  (6.1.6)  
 
∴ 𝑟𝑒𝑦 = �𝑘𝑎46𝑘𝑎2 = 𝑎√6 = 0.408𝑎 (6.1.7) 
 
すなわち，弾力半径は辺長の 0.4 倍となる。 
偏心率を最大 Rey=0.3 とすれば対応する偏心距離は ex=Reyrey= 0.3×0.408a=0.122a， 最外縁まで
の距離は 0.5a+0.122a＝0.622a となる。従って静的加力による変位増大率は 1+0.622a/0.408a×
0.3=1+1.53×0.3= 1.46 と計算されるので，1.5 倍程度の増幅となる。いろいろな Lx/reと偏心率 Re
について最外縁の変形増大率を計算すると図 6.1.2 のようになる。このように剛心から最外縁まで



























偏心率計算に関しては，告示 1352 号の壁率比を用いたいわゆる四分割法と，施行令 82 条の 6






含んでいる。問題を簡単にするために図 6.1.3 に説明するように以下の仮定を設けている。 
① 地震力は必要壁量によるせん断力 Qni=ciSi で表される。ここで Si は対象部面積，ciは告示 1026
号による必要壁量を示す。地震力の作用位置が重心となるので，重心は必要壁量によるせん
断力心とできる。すなわち四分割法では重心の計算を必要としない。 
② 保有耐力 Qui は存在壁長さ Li に共通の耐力係数 q を乗じて与えられる。 
③ 存在壁量による剛性 Kiは存在壁長さ Liに共通の剛性係数 k を乗じて与えられる。 
必要耐力心が重心とみなせるので，中心からの重心距離 g は，  
 (𝑎 − 𝑔)𝑄𝑛1 = (𝑎 + 𝑔)𝑄𝑛2 (6.1.8)  
より 
 
𝑔 = (𝑄𝑛1 − 𝑄𝑛2)𝑎









































































𝑎 − 𝑔 = 2𝜑𝑎1 + 𝜑 ,   𝑎 + 𝑔 = 2𝑎1 + 𝜑 (6.1.11)  
次に中心からの偏心距離 f は 
 (𝑎 − 𝑓)𝑘𝐿1 = (𝑎 + 𝑓)𝑘𝐿2 (6.1.12)  
より 
 
𝑓 = (𝐿1 − 𝐿2)𝑎
𝐿1 + 𝐿2 = (𝑄𝑢1 − 𝑄𝑢2)𝑎𝑄𝑢1 + 𝑄𝑢2 =  1 − 𝜑𝜆1 + 𝜑𝜆 𝑎 (6.1.13)  
 
𝑎 − 𝑓 = 2𝐿2𝑎





，𝜆1 = 𝑄𝑢1𝑄𝑛1， 𝜆2 = 𝑄𝑢2𝑄𝑛2 (6.1.15)  
以上から偏心距離は 
 
𝑒 = 𝑓 − 𝑔 = 1 − 𝜑𝜆1 + 𝜑𝜆 𝑎 − 1 − 𝜑1 + 𝜑 𝑎 = 2𝜑(1 − 𝜆)𝑎(1 + 𝜑𝜆)(1 + 𝜑) (6.1.16)  
偏心率を以下のように計算する。壁 L1,L2による剛心周りのねじり剛性 KRは 
 
𝐾𝑅＝𝑘𝐿1(𝑎 − 𝑓)2 + 𝑘𝐿2(𝑎 + 𝑓)2 = 𝑘𝐿1 4𝐿22𝑎2(𝐿1 + 𝐿2)2 + 𝑘𝐿2 4𝐿12𝑎2(𝐿1 + 𝐿2)2 = 4𝑘𝐿1𝐿2𝑎2𝐿1 + 𝐿2  (6.1.17)  
弾力半径 re は 
 
𝑟𝑒 = � 𝐾𝑅𝑘(𝐿1 + 𝐿2) = 2𝑎�𝐿1𝐿2𝐿1 + 𝐿2 = 2𝑎�𝑄𝑢1𝑄𝑢2𝑄𝑢1 + 𝑄𝑢2 = 2𝑎�𝜑𝜆1 + 𝜑𝜆  (6.1.18)  
したがって偏心率 Reは， 
 






このように，偏芯率 Re は φ と 1/φ が入れ替わってもかわらないので，Qn1と Qn2 の大小関係ではな
くその比率のみ決まる。そこで，0<φ≦1 で考えればよい。 
次に偏心によるせん断力の増分を求める。壁 L1,L2による剛心周りの断面 2 次モーメントは 
 
𝐼 = 𝐿1(𝑎 − 𝑓)2 + 𝐿2(𝑎 + 𝑓)2 = 𝐿1 4𝐿22𝑎2(𝐿1 + 𝐿2)2 + 𝐿2 4𝐿12𝑎2(𝐿1 + 𝐿2)2 = 4𝐿1𝐿2𝑎2𝐿1 + 𝐿2  (6.1.20)  
壁 L1,L2に対する断面係数は 
 
𝑍1 = 𝐼(𝑎 − 𝑓) = 2𝐿1𝑎, 𝑍2 = 𝐼(𝑎 + 𝑓) = 2𝐿2𝑎 (6.1.21)  
必要壁量によるせん断力が地震力であるので，地震力による剛芯まわりの回転モーメントは 
 
𝑀 = 𝑄𝑛1(𝑎 − 𝑓) − 𝑄𝑛2(𝑎 + 𝑓) = 2𝑎(𝐿2𝑄𝑛1 − 𝐿1𝑄𝑛2)𝐿1 + 𝐿2  (6.1.22)  





























𝐿1 = 𝐿2𝑄𝑛1 − 𝐿1𝑄𝑛2𝐿1 + 𝐿2 ,   𝑄𝑛2′ = −𝑀𝑍2 𝐿2 = −𝐿2𝑄𝑛1 − 𝐿1𝑄𝑛2𝐿1 + 𝐿2  (6.1.23)  
ここで Q’n2=- Q’n1 なので左右で同じせん断力が増減されることになる。増分をΔQn として
(6.1.23)式を書き換えると， 
 
∆𝑄𝑛 = −𝐿2𝑄𝑛1 − 𝐿1𝑄𝑛2𝐿1 + 𝐿2 = −𝑞𝐿2𝑄𝑛1 − 𝑞𝐿1𝑄𝑛2𝑞𝐿1 + 𝑞𝐿2 = −𝑄𝑢2𝑄𝑛1 − 𝑄𝑢1𝑄𝑛2𝑄𝑢1 + 𝑄𝑢2 = − 𝑄𝑢2𝑄𝑛2 − 𝑄𝑢1𝑄𝑛1𝑄𝑢1 + 𝑄𝑢2






ここでも，壁率比 λ=λ2/λ1や必要耐力比 φ=Qn2/Qn1を用いると 
 ∆𝑄𝑛 = 1 − 𝜆1
𝑄𝑛2




= 1 − 𝜆1 + 𝜑𝜆 (6.1.26)  
以上の偏心率(6.1.19)式およびせん断力割増(6.1.26)式はそれぞれ図 6.1.4,5 のように示される。 
図 6.1.4 によれば，左右の必要耐力比が偏心率に与える影響は小さい。とくに左右の必要耐力
が等しい場合(φ＝1)，壁率比が 0.5 で偏心率は 0.35，壁率比が 0.55 で偏心率は 0.3 となる。壁率比














































図 6.1.5 によれば，壁率比が 1 であれば，耐力の割増は不要である。また，左右の壁の必要耐
力比 φ が 1 で壁率比 0.5 の場合の割増は 0.33 となる。以上の議論では， 四分割のレイアウト条件
は陽に表れていないので，左右の壁量の釣り合いに関して当てはめることができる。 
以上の壁率比を用いた偏心率(6.1.19)式およびせん断力割増(6.1.26)式やそれらを描いた図 6.1.4
および図 6.1.5 に関して既往の数値計算 3,4 や告示の低減係数と比較する。 
木造建築物の軸組みの設置の基準を定める告示 1352 号によれば，壁率比が 0.5 以上であること
が求められている。壁率比が 0.5 以上であれば，偏芯率が 0.3 以上となるような大きな偏心を防ぐ
ことができると考えられている。その検証として，四分割法と偏心率の関係について大量のコン
ピュータ計算が行われて，図 6.1.6 のようにまとめられている 3。この図に(6.1.19)式で解析的に与





















































図 6.1.6 四分割法と偏心率の関係 
(a)長方形平面 1：短辺加振時の辺長比による差 (b)長方形平面 2：長辺加振時の辺長比による差 
(c)正方形平面 1：辺長による差 (d)正方形平面 2：外周開口率による差 
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せん断力割増(6.1.26)式に対応するものとして，耐震改修促進法関係告示第 184 号では耐力低減
係数が表 6.1.1 のように示されている。これを，割増し係数の形に計算すると表 6.1.2 のようにな
るので，水平床構面の影響の小さい床仕様Ⅰについて図 6.1.5 にプロットすると図 6.1.7 のように
なる。これから，告示の値は，両側端の必要耐力がほぼ同等な場合の割増しに対応している。両
側端の必要耐力比 φ が小さくなると，割増し係数は過小な評価となっている。 




























0.33 未満 0.33 以上 0.66 未満 
0.66 以上 










0.70 0.60 0.60 
Ⅱ 0.50 0.45 0.45 






0.75 Ⅱ 0.50 0.80 
Ⅲ 0.30 0.75 
0.66 以上 
1.00 未満 
Ⅰ 0.60 0.80 
1.00 1.00 Ⅱ 0.45 0.80 
Ⅲ 0.30 0.75 
1.00 以上 
Ⅰ 0.60 






表 6.1.2 壁率比と割増係数の関係 
表 6.1.1 壁充足率と低減係数の関係 
  床仕様 
壁率比 λ Ⅰ Ⅱ Ⅲ 
0.16 0.67 1.22 2.33 
0.19 0.67 1.22 2.33 
0.33 0.43 1.00 2.33 
0.49 0.33 0.33 0.33 
0.59 0.25 0.25 0.33 
0.83 0.00 0.00 0.00 
壁率比は表 6.1.1 の区間の中央値を
用いた。割増係数 αは表 6.1.1 の低
減係数 βから α=1/β-1 とした。 
図 6.1.7 壁率比と割増係数の関係 








表 6.1.2 の 
耐震改修告示 
(床仕様Ⅰ) 
必要耐力の割増 ΔQn /Qn2 
壁率比 λ 























る。建築技術 2010 年 12 月号の特集｢伝統的構法による木造住宅の性能検証｣に収録されている，
後藤隆洋：スギ板を用いた水平構面の構造性能のデータは耐力と剛性から，図 6.2.1 および表 6.2.1
のように 3 つのグループに分けることができる。すなわち，斜め張りは別にして，根太が無く雇
い材などを介して小梁に取り付けた場合は，小変形(1/100)でも比較的に大きな変形(1/50)でも m
あたり K=300kN/rad である。その他は，小変形(1/100)では m あたり K=150kN/rad，比較的に大き
















た釘剛性 6を用いて計算された E-ディフェンス仕様での床構面の特性値 7を図 6.2.2 および図 6.2.3
に示す。図 6.2.3 の 2F 床板は図 6.2.1 のグループ 3 の結果に良く対応している。図 6.2.3 の復元力
による床面剛性を表 6.2.2 にまとめる。ここでも，床は小変形(1/100)では m あたり K=150kN/rad，
比較的に大きな変形(1/50)では m あたり K=100kN/rad 程度である。屋根と下屋はその半分程度と
なっている。 
以上のデータを用いて，鉛直構面剛性に対する床面剛性は次のようになる。 
L=3.64m で高さ 2.73m 厚さ 6cm の全面壁耐力は 1/20 変形時で k=60×0.06×3.64=13.1kN(標準設
計法表 4.1 の 1P 以上 1.5P 未満の土壁の 1/20 耐力 60kN/m2を採用)であるから，変形 2.73/20=0.137m
に対する剛性は k=13.1/0.137=96kN/m となる。床の変形を 1/50 として床面剛性を K=100kN/m/rad
とすれば，床の負担せん断力は Q= 100kN/m/rad×1/50×3.64=7.28kN である。床変形は構面間隔を
少し大きく 5.52m として δ=5.52m/50=0.110m なので床剛性は s=7.28/0.110=66kN/m となる。 
したがって床構面と鉛直構面の剛性比は γ=s/k=66/96=0.7 となる。これは鉛直構面を全面壁とし
た場合であるから，実際の鉛直構面ではこれより耐力剛性が小さいので相対的に γは大きくなる。
すなわちこの値 0.7 が γ の下限，実際は 1.0 に近いと考えられる。ただし屋根面や下屋 8,9 では 100 







1 H34 斜め張り 684 528 
2 
H43 落とし込み 306 274 
H44 雇い材 333 294 
3 
H11 ころばし根太 155 115 
H33 根太なし横張り 123 92 
H21 屋根垂木 121 84 
 
図 6.2.1 主な試験結果(後藤隆洋 5) 


















kN/m/rad→40 kN/m/rad となるので γ= 0.3 となる。 
以下の検討では標準的な仕様による床構面剛性比を γ=1～0.5 程度としている。また標準仕様で






































図 6.2.2 E-ディフェンス仕様の床構面特性値 2F 床(瀧野敦夫 7)  






2F 床 170 112 
下屋床 157 104 
屋根 70 41 
下屋 107 63 
 図 6.2.3 E-ディフェンス仕様の 
床構面特性値(瀧野敦夫 7) 






図 6.3.1 のような 3 構面モデルを考える。各構面の剛性を ki，構面間の床面の剛性を sijとして，
各構面に地震力 Qi が作用する時の各構面の変形 xiを求める。つなぎバネの効果は剛体変形を除い
た変形を用いるため，剛体回転角を θとすれば，つなぎバネに有効な変形は次式となる。 
 𝑥1′ = 𝑥1 − (𝑙1 + 𝑙𝑅)𝜃 (6.3.1)  
 𝑥2′ = 𝑥2 − 𝑙𝑅𝜃 (6.3.2)  
 𝑥3′ = 𝑥3 + (𝑙2 − 𝑙𝑅)𝜃 (6.3.3)  
各構面の力の釣合いは 
 𝑄1 = 𝑘1𝑥1 + 𝑠12(𝑥1′ − 𝑥2′ ) (6.3.4)  
 𝑄2 = 𝑘2𝑥2 + 𝑠12(𝑥2′ − 𝑥1′) + 𝑠23(𝑥2′ − 𝑥3′ ) (6.3.5)  
 𝑄3 = 𝑘3𝑥3 + 𝑠23(𝑥3′ − 𝑥2′ ) (6.3.6)  
簡単のために以下では 
 𝑙1 = 𝑙2 =  𝑙 (6.3.7)  
 𝑘1 = 𝛼𝑘，𝑘2 = 𝑘，𝑘3 = 𝛽𝑘 (6.3.8)  
 𝑠12 = 𝑠23 = 𝑠 (6.3.9)  
とする。すなわち，α，βによって剛性偏心を，Q1，Q2，Q3 を直接に与えることによって荷重偏心













































 𝑙 + 𝑙𝑅＝ 𝑙𝑘 + 2𝑙𝛽𝑘𝛼𝑘 + 𝑘 + 𝛽𝑘 = 𝑙𝑘 + 2𝛽𝑙𝑘(𝛼 + 𝛽 + 1)𝑘 = 2𝛽 + 1𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙 (6.3.10)  
 ∴ 𝑙𝑅＝
2𝛽 + 1
𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙 − 𝑙 = 𝛽 − 𝛼𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙 = 𝜆𝑙 (6.3.11)  
ここで， 
 𝜆 = 𝛽 − 𝛼
𝛼 + 𝛽 + 1 (6.3.12)  
釣合い式におけるつなぎバネの変形は， 
 𝑥1′ − 𝑥2′ = 𝑥1 − (𝑙 + 𝑙𝑅)𝜃 − 𝑥2 + 𝑙𝑅𝜃 = 𝑥1 − 𝑥2 − 𝑙𝜃 (6.3.13)  
 𝑥2′ − 𝑥3′ = 𝑥2 − 𝑙𝑅𝜃 − 𝑥3 − (𝑙 − 𝑙𝑅)𝜃 = 𝑥2 − 𝑥3 − 𝑙𝜃 (6.3.14)  
となるので，釣合い式は次式となる。 
 𝑄1 = 𝛼𝑘𝑥1 + 𝑠(𝑥1 − 𝑥2 − 𝑙𝜃) = (𝛼𝑘 + 𝑠)𝑥1 − 𝑠𝑥2 − 𝑠𝑙𝜃 (6.3.15)  
 𝑄2 = 𝑘𝑥2 − 𝑠(𝑥1 − 𝑥2 − 𝑙𝜃) + 𝑠(𝑥2 − 𝑥3 − 𝑙𝜃) = −𝑠𝑥1 + (𝑘 + 2𝑠)𝑥2 − 𝑠𝑥3 (6.3.16)  
 𝑄3 = 𝛽𝑘𝑥3 − 𝑠(𝑥2 − 𝑥3 − 𝑙𝜃) = −𝑠𝑥2 + (𝛽𝑘 + 𝑠)𝑥3 + 𝑠𝑙𝜃 (6.3.17)  
剛心まわりの回転剛性は， 
 𝐾𝜃 = (1 + 𝜆)2𝑙2𝛼𝑘 + 𝜆2𝑙2𝑘 + (1 − 𝜆)2𝑙2𝛽𝑘 = 4𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙2𝑘 (6.3.18)  
剛心まわりの回転モーモーメントは 
 𝑀𝜃 = (1 + 𝜆)𝑙𝑄1 + 𝜆𝑙𝑄2 − (1 − 𝜆)𝑙𝑄3 = 𝑙(𝑄1 − 𝑄3) + 𝜆𝑙(𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3) (6.3.19)  
したがって，回転変形は 
 𝜃 = 𝑀𝜃
𝐾𝜃
= 𝑙(𝑄1 − 𝑄3) + 𝜆𝑙(𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3)4𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽
𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙2𝑘 = (𝛼 + 𝛽 + 1){(𝑄1 − 𝑄3) + 𝜆(𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3)}(4𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽)𝑙𝑘  (6.3.20)  
ここで，外力 Q1，Q2，Q3を基準剛性 k で割って変形の単位にし，床剛性 s も基準剛性 k との比と
して 
 𝑞1 = 𝑄1𝑘 ，𝑞2 = 𝑄2𝑘 ，𝑞3 = 𝑄3𝑘 ，𝛾 = 𝑠𝑘 (6.3.21)  
と書けば，(6.3.15)，(6.3.16)，(6.3.17) 式の釣合い式は 
 (𝛼 + 𝛾)𝑥1 − 𝛾𝑥2 = 𝑞1 + 𝛾𝑙𝜃 (6.3.22)  
 −𝛾𝑥1 + (1 + 2𝛾)𝑥2 − 𝛾𝑥3 = 𝑞2 (6.3.23)  
 −𝛾𝑥2 + (𝛽 + 𝛾)𝑥3 = 𝑞3 − 𝛾𝑙𝜃 (6.3.24)  
と書きなおせる。ここで回転変形は(6.3.20)式から， 
 𝑙𝜃 = 𝛼 + 𝛽 + 14𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽 {(𝑞1 − 𝑞3) + 𝜆(𝑞1 + 𝑞2 + 𝑞3)} (6.3.25)  




 (6.3.22)，(6.3.23)，(6.3.24)式の釣合い式を x1，x2，x3 について解く。(6.3.22)式と(6.3.24)式から 
 𝑥1 = 1𝛼 + 𝛾 (𝛾𝑥2 + 𝑞1 + 𝛾𝑙𝜃)，𝑥3 = 1𝛽 + 𝛾 (𝛾𝑥2 + 𝑞3 − 𝛾𝑙𝜃) (6.3.26)  
これらを(6.3.23)式に代入して，x2 を求めると， 
 𝑥2 = 𝛾(𝛽 + 𝛾)𝑞1 + (𝛼 + 𝛾)(𝛽 + 𝛾)𝑞2 + 𝛾(𝛼 + 𝛾)𝑞3 + (𝛽 − 𝛼)𝛾2𝑙𝜃(𝛼 + 𝛽 + 1)𝛾2 + (𝛼 + 𝛽 + 2𝛼𝛽)𝛾 + 𝛼𝛽  (6.3.27)  
偏心率は以下のようになる。重心は左端から l+lG とすれば， 
 𝑙 + 𝑙𝐺＝ 𝑙𝑄2 + 2𝑙𝑄3𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 = 𝑙 + −𝑙𝑄1 + 𝑙𝑄3𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 (6.3.28)  
 ∴ 𝑙𝐺＝
𝑄3 − 𝑄1
𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 𝑙 = 𝑞3 − 𝑞1𝑞1 + 𝑞2 + 𝑞3 𝑙 (6.3.29)  
偏心距離は， 
 𝑒 = 𝑙𝑅 − 𝑙𝐺 = 𝛽 − 𝛼𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙 − 𝑞3 − 𝑞1𝑞1 + 𝑞2 + 𝑞3 𝑙 (6.3.30)  
回転半径は， 
 
𝑟𝑒 = �𝐾𝜃𝐾 = � 4𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙2𝑘(𝛼 + 𝛽 + 1)𝑘 = �4𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽𝛼 + 𝛽 + 1 𝑙   (6.3.31)  
偏心率は， 
 𝑅𝑒 = 𝑒𝑟𝑒 = � 𝛽 − 𝛼𝛼 + 𝛽 + 1 − 𝑞3 − 𝑞1𝑞1 + 𝑞2 + 𝑞3� 𝛼 + 𝛽 + 1�4𝛼𝛽 + 𝛼 + 𝛽 (6.3.32)  
以上の定式化を用いて，いくつかの計算を行った結果を以下に示す。 


































































































No. 荷重偏心 剛性偏心 偏心率 最大変形増大率 q1 q2 q3 α β Re γ＝0.1 γ＝0.5 γ＝1.0 
1 1.0 1.0 1.0 1.0 1.1 0.039 0.988 0.994 0.996 
2 1.0 1.0 1.0 1.0 1.2 0.076 0.979 0.989 0.993  
3 1.0 1.0 1.0 1.0 1.3 0.110 0.970 0.985 0.991 
4 1.0 1.0 1.0 1.0 1.4 0.141 0.963 0.981 0.989 
5 1.0 1.0 1.0 1.0 1.5 0.171 0.957 0.978 0.987 
6 1.0 1.0 1.0 1.0 1.6 0.200 0.952 0.976 0.985 
7 1.0 1.0 1.0 1.0 1.7 0.227 0.947 0.973 0.984 
8 1.0 1.0 1.0 1.0 1.8 0.253 0.943 0.971 0.983 
9 1.0 1.0 1.0 1.0 1.9 0.278 0.939 0.970 0.982 
10 1.0 1.0 1.0 1.0 2.0 0.302 0.936 0.968 0.981 
11 1.0 1.0 1.0 0.9 1.0 0.043 1.014 1.007 1.004 
12 1.0 1.0 1.0 0.8 1.0 0.089 1.031 1.016 1.010 
13 1.0 1.0 1.0 0.7 1.0 0.141 1.053 1.026 1.015 
14 1.0 1.0 1.0 0.6 1.0 0.200 1.081 1.038 1.022 
15 1.0 1.0 1.0 0.5 1.0 0.267 1.118 1.053 1.030 
16 1.0 1.0 1.0 0.4 1.0 0.346 1.171 1.071 1.040 
17 1.0 1.0 1.0 0.9 1.1 0.082 1.003 1.001 1.001 
18 1.0 1.0 1.0 0.8 1.2 0.166 1.010 1.005 1.003 
19 1.0 1.0 1.0 0.7 1.3 0.253 1.024 1.012 1.007 
20 1.0 1.0 1.0 0.6 1.4 0.346 1.046 1.021 1.012 
 
図 6.3.2(a) CASE1 の No.10 
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荷重偏心のある場合の計算例を表 6.3.2 に示し，この中で No.6，16，20 についての計算結果を
図 6.3.3(a)(b)(c)にまとめる。 

























図 6.3.2(c) CASE1 の No.20 
剛床を基準にした
変形の増減を示す 
No. 荷重偏心 剛性偏心 偏心率 最大変形増大率 q1 q2 q3 α β Re γ＝0.1 γ＝0.5 γ＝1.0 
1 1.0 1.0 0.9 1.0 1.0 0.042 1.034 1.028 1.022 
2 1.0 1.0 0.8 1.0 1.0 0.087 1.070 1.057 1.045 
3 1.0 1.0 0.7 1.0 1.0 0.136 1.109 1.089 1.069 
4 1.0 1.0 0.6 1.0 1.0 0.188 1.151 1.123 1.096 
5 1.0 1.0 0.5 1.0 1.0 0.245 1.196 1.160 1.125 
6 1.0 1.0 0.4 1.0 1.0 0.306 1.245 1.200 1.156 
7 1.1 1.0 1.0 1.0 1.0 0.040 1.012 1.006 1.004 
8 1.2 1.0 1.0 1.0 1.0 0.077 1.022 1.011 1.007 
9 1.3 1.0 1.0 1.0 1.0 0.111 1.031 1.016 1.010 
10 1.4 1.0 1.0 1.0 1.0 0.144 1.038 1.020 1.012 
11 1.5 1.0 1.0 1.0 1.0 0.175 1.045 1.024 1.015 
12 1.6 1.0 1.0 1.0 1.0 0.204 1.051 1.027 1.017 
13 1.7 1.0 1.0 1.0 1.0 0.232 1.057 1.029 1.018 
14 1.8 1.0 1.0 1.0 1.0 0.258 1.062 1.032 1.020 
15 1.9 1.0 1.0 1.0 1.0 0.283 1.066 1.034 1.021 
16 2.0 1.0 1.0 1.0 1.0 0.306 1.070 1.036 1.023 
17 1.1 1.0 0.9 1.0 1.0 0.082 1.043 1.032 1.024 
18 1.2 1.0 0.8 1.0 1.0 0.163 1.083 1.061 1.045 
19 1.3 1.0 0.7 1.0 1.0 0.245 1.119 1.087 1.065 
20 1.4 1.0 0.6 1.0 1.0 0.327 1.151 1.111 1.083 
 









x1 x2 x3 
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x1 x2 x3 
1 1 1 
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荷重および剛性偏心のある場合の計算例を表 6.3.3 に示し，この中で No.12，17 についての計
算結果を図 6.3.4(a)(b)にまとめる。 













図 6.3.3(b) CASE2 の No.16 
剛床を基準にした
変形の増減を示す 
図 6.3.3(c) CASE2 のNo.20 
剛床を基準にした
変形の増減を示す 
No. 荷重偏心 剛性偏心 偏心率 最大変形増大率 q1 q2 q3 α β Re γ＝0.1 γ＝0.5 γ＝1.0 
1 2.0 1.0 1.0 2.0 1.0 0.000 1.000 1.000 1.000 
2 2.0 1.0 1.0 1.9 1.0 0.023 1.004 1.002 1.001 
3 2.0 1.0 1.0 1.8 1.0 0.047 1.008 1.005 1.003 
4 2.0 1.0 1.0 1.7 1.0 0.073 1.013 1.007 1.005 
5 2.0 1.0 1.0 1.6 1.0 0.100 1.018 1.010 1.007 
6 2.0 1.0 1.0 1.5 1.0 0.129 1.024 1.013 1.009 
7 2.0 1.0 1.0 1.4 1.0 0.159 1.031 1.017 1.011 
8 2.0 1.0 1.0 1.3 1.0 0.192 1.038 1.021 1.013 
9 2.0 1.0 1.0 1.2 1.0 0.227 1.047 1.025 1.016 
10 2.0 1.0 1.0 1.1 1.0 0.265 1.058 1.030 1.019 
11 2.0 1.0 1.0 1.0 1.0 0.306 1.070 1.036 1.023 
12 2.0 1.0 1.0 1.0 0.9 0.267 1.077 1.040 1.025 
13 2.0 1.0 1.0 1.0 0.8 0.224 1.086 1.045 1.029 
14 2.0 1.0 1.0 1.0 0.7 0.177 1.096 1.051 1.033 
15 2.0 1.0 1.0 1.0 0.6 0.125 1.110 1.059 1.038 
16 2.0 1.0 1.0 1.0 0.5 0.067 1.129 1.070 1.045 








x1 x2 x3 
1 1 1 








x1 x2 x3 
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図 6.3.4(a) CASE3 の No.12 
剛床を基準にした
変形の増減を示す 
図 6.3.4(b) CASE3 の No.17 
剛床を基準にした
変形の増減を示す 
図 6.3.5 偏心率と変形増大率の関係 








x1 x2 x3 
1 1 0.9 







x1 x2 x3 
1 1 0.4 
2 1 1 
(c)床剛性比 γ＝1.0 の場合 
標準的な床 3Re 
柔らかい床 3.25Re 










3. CASE1(剛性偏心)の No.1 から No.10 のように，端部剛性が大きくなって偏心率が増大しても，床
が柔らかいと振られる側への地震力の伝達ができないため，偏心率に反比例して変形の減少がみら
れる。 


















































1/100 であるのに対して，限界耐力計算では同等の設計地震荷重に対して変形は 1/75 まで緩和さ
れている。さらに，基準法では極稀地震時に建物の倒壊･崩壊を防ぐことが謳われているが，設定




震動の計測震度を実際に計算すると，レベル 1(最大加速度 80 ガル程度)で震度 4～5 弱，レベル
2(400~500 ガル程度)で震度 5 強～6 弱となる。 




用地震動の震度で論じると｢震度 5 弱でほとんど損傷は生じない。軽微程度以下。｣｢震度 6 弱で，
建物に多少の損傷は生じるが，人身に危険の及ぶようなことにはならない。中破程度以下。｣とい
うことになる。 
気象庁が作成した震度階級関連解説表によれば，耐震性の高い RC 建物の被害程度は表 7.1.1
のようである。被害程度を表す「軽微･小破･中破･大破･崩壊」は学会の 1978 年宮城県沖地震被害
調査報告により，表 7.1.2 のように説明されている。気象庁の記述を学会の被害程度で表現すると，
基準法で設計された耐震性の高い RC 建物では，「5 強：小破」「6 弱：中破」「6 強および 7：大破」
ということになる。 
また最近の国交省の広報によれば，耐震性能は「現行の耐震基準(新耐震基準)は昭和 56 年 6 月
から適用されていますが，中規模の地震(震度 5 強程度)に対しては、ほとんど損傷を生じず，極
めて稀にしか発生しない大規模の地震(震度 6 強から震度 7 程度)に対しても，人命に危害を及ぼ
すような倒壊等の被害を生じないことを目標としています。」と説明されていることから，「5 強：





しているレベル 2(震度 6 弱)は中破程度を目標としており，構造実務と社会の認識とはズレがあ
る。 































































































































建築学会｢1978 年宮城県沖地震被害調査報告｣  


































































告示 400 ガル程度 
























































































となる設計用地震動の 2 倍の大きさの地震動に対して，1/100 変形の大破以下とできる。 
すなわち震度 6 弱で中破以下程度を目指す現行の設計は，震度 6 強で大破以下となることを目







































 図 7.1.1 中破となる地震動から大破となる地震動の大きさの推定 











震度 6 弱 
400 ガル程度 
 
震度 6 弱 

































































① Py 降伏耐力の下限値 
② 0.2�2𝜇 − 1Pu 極稀時耐力 Pu を塑性率 μを用いて稀時に換算した耐力 
③ 2/3Pmax 最大耐力の下限値の 2/3 





𝑆1 = 12 (5𝑃0 − 𝑃𝑢) �5𝑃0𝑃𝑢 − 1� 𝛿𝑦 (7.1.1)  
 
𝑆2 = 𝑃𝑢 �𝜇 − 5𝑃0𝑃𝑢 � 𝛿𝑦 (7.1.2)  
となるので，S1=S2より 
 12 (5𝑃0 − 𝑃𝑢) �5𝑃0𝑃𝑢 − 1� 𝛿𝑦＝𝑃𝑢 �𝜇 − 5𝑃0𝑃𝑢 � 𝛿𝑦   
 (5𝑃0 − 𝑃𝑢)(5𝑃0 − 𝑃𝑢)＝2𝑃𝑢(𝜇𝑃𝑢 − 5𝑃0)   
 25𝑃02 − 10𝑃𝑢𝑃0 + 𝑃𝑢2 = 2𝜇𝑃𝑢2 − 10𝑃𝑢𝑃0   
 
𝑃0
2 = 125 (2𝜇 − 1)𝑃𝑢2   
 












図 7.1.2 極稀地震を考慮した許容応力度 
(a)エネルギー一定則 













S1 =1/2･(5P0-Pu) (5P0/Pu-1)δy 
 








































































= 0.2𝜇 (7.1.5)  
これは，極稀地震時の塑性率を μに収めるには，稀地震に対して抑えるべき耐力 P0と保有耐
力 Puの比を表わしており，図 7.1.3 のようになる。ここで μをどのように設定するかが，木造建
物の終局状態をどのように設定するかに対応する。図 7.1.4 に示されるような土壁の復元力を主体
とする木造では，これを完全弾塑性のバイリニアで近似して，降伏変形は約 1/100 となる。極稀
に対して，倒壊 4 といわれる 1/15 に対して 2 倍の安全をみて 1/30 とすれば塑性率は 1/30÷1/100




















































異なることがある。図 7.2.1 のように 1，2 階の復元力特性は通常 1/120，1/60，1/40，1/30，1/20，
1/15 など共通の変形角で与えられる。1，2 階が同じ変形角となるようなモードを図 7.2.2 に示す
が，このような変形は普通起こらない。少なくとも図 7.2.2 の 1 次モードに近い形の変形となる。 
本節で後述するように，1.2 階のせん断係数で表した耐力比 C2/Cbと重量，剛性によって与えら
れる限界せん断力係数比 RCO の大小関係によって，図 7.2.3 のように，いろいろな変形モードとな
る。したがって変形モードの設定方法により近似応答計算による応答結果は大きく変わることに
なる。表 7.2.1 のように変形モードの設定方法によってこれまで 3 つの方法が提案されている。何
れの方法も，1，2 階の変形モードは固有値計算による固有モードを基本としている。したがって，
固有値計算に用いる 1，2 階の等価剛性の設定方法が 3 つの方法の差となっている。 
もともと木造 2 階建て建物の近似応答計算では手計算レベルが想定されたため，繰り返し計算
のない計算量の少ない変位増分法 1 が提案されていた。この方法では，例えば 1/120 変形時の初
期剛性によるモード形を基本とするため，2 階変形を 1 階変形相当に見積もるため，2 階重量耐力
が小さい場合などには 2 階降伏先行となって，時刻歴応答解析結果と大きく異なることが明らか







































図 7.2.1 等変形モードで与えられる復元力 
1/40 1/25 1/20 


















表 7.2.1 近似応答解析の変形モード算出に関する 3 つの方法 
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表 7.2.2 および図 7.2.4 のように建物モデル，各階復元力を設定する。復元力データは表 7.2.2
のように 1/120，1/60，1/40，1/30，1/25，1/20，1/15 の各変形に対して与えている。この変形ステ













がって，7 行目の δ2-δ1 が 2 階の変形を，8 行目の δ1 が 1 階の変形を表している。 
計算 2：固有値計算 
固有モード形から 2 階の変形を求めるために固有値計算が必要となる。図 7.2.5 の質量 m1，m2，
等価剛性 k1，k2 からなる 2 質点系が円振動数 ωで振動している状態では，変位と加速度の関係が 
 ?̈?1 = −𝜔2𝑢1，?̈?2 = −𝜔2𝑢2 (7.2.1)  
であることから，釣合い式は図 7.2.6 を参照すれば，次式となる。 
 −𝑚1𝜔2𝑢1 + 𝑘1𝑢1 − 𝑘2(𝑢2 − 𝑢1) = 0 (7.2.2)  
 −𝑚2𝜔2𝑢2 + 𝑘2(𝑢2 − 𝑢1) = 0 (7.2.3)  
少し書き換えると 
 (−𝑚1𝜔2 + 𝑘1 + 𝑘2)𝑢1 − 𝑘2𝑢2 = 0 (7.2.4)  










−𝑚2𝜔2 + 𝑘2 (7.2.6)  
表 7.2.2 建物モデル諸元 
図 7.2.4 建物復元力 
1 階   2F 1F 合計 
2 重量 kN 180 320 500 
3 質量 t 18.4 32.7 51.0 




1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
6 γ rad 0.008 0.017 0.025 0.033 0.040 0.050 0.067 
7 δ2-δ1 m 0.020 0.040 0.060 0.080 0.096 0.120 0.160 
8 δ1 m 0.025 0.050 0.075 0.100 0.120 0.150 0.200 
9 Q2 kN 79.5 92.5 92.5 92.5 92.5 92.5 92.5 



























したがって 2 つの釣合い式を満たす u1，u2 が存在するためには， 
 −𝑚1𝜔2 + 𝑘1 + 𝑘2
𝑘2
= 𝑘2
−𝑚2𝜔2 + 𝑘2 (7.2.7)  
これから次の固有方程式が導かれる。 
 𝑚1𝑚2𝜔4 − (𝑚1𝑘2 + 𝑚2𝑘1 + 𝑚2𝑘2)𝜔2 + 𝑘1𝑘2 = 0 (7.2.8)  
これは ω2に関する 2 次方程式であるから，ω2 の根が 2 つ計算できる。ここでは，1 次モードを対
象としているので，小さい方を採用する。すなわち， 
 





= (𝑘1 + 𝑘2)−𝑚1𝜔2
𝑘2
  = 𝑘2
−𝑚2𝜔2 + 𝑘2 (7.2.10)  
一般に建物変形が大きくなると，等価剛性が低下して建物は柔らかくなるので ω2 は減少する。ω2
が減少すると，(7.2.10)の第 2 式より u2/u1 は小さくなる。すなわち，変形の増大につれて，1 階変
形は大きくなるが 2 階変形は増大しないことになる。このことからも，1，2 階が同じ変形角とは
ならないことが理解される。とくに m2=0 の場合は，(7.2.8)式から ω2=k1/m1，(7.2.10)の第 2 式より
u2/u1＝1 となるので，1 質点に等しくなる。 
計算 3：各ステップの 2 階変形の計算 
2 階の変形は次のように計算する。表 7.2.3 の 11 行目，13 行目は最初に指定した変形角の各ス
テップに対応した等価剛性 Q2/(δ2-δ1)，Q1/δ1 である。1 階の変形ステップは当初指定の変形ステッ
プであるので，各ステップの 1 階の等価剛性 Ke1は 13 行目のまま変化しない。 
新たな 2 階の等価剛性 Ke2*は， 
・ 初期ステップは当初指定ステップの Ke2 とする。Ke2*＝3975kN/m 
・ Ke1と Ke2*を用いて固有値 ω2，固有モード u2/u1を求める。ω2＝95.74rad/s2， u2/u1=1.793 
このステップの 2 階変形は 









2 階変形 u2- u1 
 
1 階変形 u1 
 
𝑚2?̈?2 = −𝑚2𝜔2𝑢2 慣性力 (変形と逆向き) 
 




𝑚1?̈?1 = −𝑚1𝜔2𝑢1 慣性力 (変形と逆向き) 
 












1 次モード 2 次モード 
u1 
u2 




 𝛿2 − 𝛿1＝𝛿1
𝑢2
𝑢1
− 𝛿1 = �𝑢2𝑢1 − 1� 𝛿1 (7.2.11)  
すなわち δ2-δ1 =(1.793-1)×0.025＝0.020 
・ 次ステップの 2 階等価剛性は，原ステップの変形を超える最小の変形となるステップの剛性を
用いる。これは，こうすることにより次ステップの変形に最も近いと変形時の剛性を与えるこ
とができるという考えによる。ここでは 0.020m を超える最小の変形 0.020m となるステップ
1/120 の剛性 3975kN/m をセットする。 
・ こうして設定された 1 階 1/60 変形時の等価剛性を用いて固有値計算を行い，同様にして，2 階
変形を求め，次ステップへ進む。 












計算 4：等価な 1 質点系への置換 
各ステップの 1，2 階変位 δ1，δ2を用いて等価な 1 質点系への置換を行う。まず等価 1 質点系
の質量 Mu と変形 Δは 2 質点系の質量 m1，m2 および変位 δ1，δ2と 
 𝑀𝑢∆= 𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2 (7.2.12)  
が成立するように決定すると考えるのが自然であろう。すなわち，2 質点系の各階変位を質量で
重みづけして等価 1 質点系の変位を与えるものである。 
次に，2 質点系と等価 1 質点系の変形状態の運動エネルギーを等しくすれば， 
 12𝑀𝑢∆̇2= 12𝑚1?̇?12 + 12𝑚2?̇?22 (7.2.13)  
ここで，･は速度を表す。両者は同じ振動数 ωで振動しているので 
 ∆̇= 𝜔∆，?̇?1 = 𝜔𝛿1，?̇?2＝𝜔𝛿2 (7.2.14)  
したがって，(7.2.13)式は， 
 𝑀𝑢∆2= 𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22 (7.2.15)  
 (7.2.12)式と(7.2.15)式を辺々割り算すれば， 
5     1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
7 δ2-δ1 m 0.020 0.040 0.060 0.080 0.096 0.120 0.160 
11 Ke2 kN/m 3,975 2,313 1,542 1,156 964 771 578 
12 Ke2* kN/m 3,975 3,975 2,313 2,313 2,313 2,313 2,313 
13 Ke1 kN/m 6,280 3,672 2,448 1,836 1,530 1,224 918 
14 ω2 1/s2 95.74 62.75 40.90 32.05 27.27 22.27 17.03 
15 u2/u1   1.793 1.408 1.481 1.341 1.277 1.215 1.156 
16 δ2-δ1 m 0.020 0.020 0.036 0.034 0.033 0.032 0.031 
17 δ2* m 0.045 0.070 0.111 0.134 0.153 0.182 0.231 
 
表 7.2.3 2 階変形の計算 














 ∆= 𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22  
𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2  (7.2.16)  
(7.2.12)式より 
 𝑀𝑢 = 𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2∆ = (𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2)2𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22  (7.2.17)  
等価な高さ He は，2 質点系と 1 質点系の基礎に対する転倒モーメントが等しくなるように， 
 𝑀𝑢∆̈𝐻𝑒 = 𝑚1?̈?1𝐻1 + 𝑚2?̈?2𝐻2 (7.2.18)  
･･は加速度を表す。ここでもまた， 
 ∆̈= −𝜔2∆，?̈?1 = −𝜔2𝛿1，?̈?2＝−𝜔2𝛿2 (7.2.19)  
が成立するので，結局 
 𝐻𝑒 = 𝑚1𝛿1𝐻1 + 𝑚2𝛿2𝐻2𝑀𝑢∆ = 𝑚1𝛿1𝐻1 + 𝑚2𝛿2𝐻2𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2  (7.2.20)  
等価 1 質点系のせん断力 Q は 2 質点系の 1 階のせん断力 Q1 と等しいとので等価剛性 Keは 
 𝐾𝑒 = 𝑄1∆ = 𝐾𝑒1𝛿1(𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2) 𝑀𝑢⁄ = 𝑀𝑢 𝐾𝑒1𝛿1𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2 (7.2.21)  
ここで，各ステップにおいて，2 質点系の等価剛性 Ke1，Ke2 や変形 δ1，δ2と固有値 ω の間には，
(7.2.8)，(7.2.10)式が成り立つので， 
 𝑚1𝑚2𝜔4 − (𝑚1𝐾𝑒2 + 𝑚2𝐾𝑒1 + 𝑚2𝐾𝑒2)𝜔2 + 𝐾𝑒1𝐾𝑒2 = 0 (7.2.22)  
 𝛿2
𝛿1
= (𝐾𝑒1 + 𝐾𝑒2) −𝑚1𝜔2
𝐾𝑒2
 (7.2.23)  
以上から， 
 
𝐾𝑒 = 𝑀𝑢 𝐾𝑒1𝛿1𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2 = 𝑀𝑢 𝐾𝑒1𝑚1 + 𝑚2 𝛿2𝛿1 = 𝑀𝑢 𝐾𝑒1𝐾𝑒2𝑚1𝐾𝑒2 + 𝑚2𝐾𝑒1 + 𝑚2𝐾𝑒2 − 𝑚1𝑚2𝜔2   
 = 𝑀𝑢𝜔2 (7.2.24)  
これは，質量 Mu，剛性 Ke=Q1/Δで与えられる等価 1 質点系の固有値がもとの 2 質点系の固有値と
等しいことを意味している。したがって等価固有周期は 
 
𝑇𝑒 = 2𝜋�𝑀𝑢𝐾𝑒  (7.2.25)  
以上の計算結果は表 7.2.4 のようになる。ここで，γe=Δ/He は等価な 1 質点系の各ステップの変形



























させている。γは 0.2 または 0.25 とされる。 




ℎ𝑒𝑞マニュアル = ∆𝑊4𝜋𝑊 = �𝜇 − 𝑄𝑢𝑄𝑦� 𝛿𝑦𝑄𝑢2𝜋𝜇𝛿𝑦𝑄𝑢 = 12𝜋 �1 − 𝑄𝑢𝜇𝑄𝑦� (7.2.27)  
両者の差を比較すると図 7.2.11 のようになる。考え方として，マニュアルの方が明快であり，
告示との差も小さいことから，詳細設計法では従来通りのマニュアルによる方法を採用する。減
衰の計算結果は表 7.2.5 のようになる。ここで加速度の低減率 Fhは次式による。 






5     1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
8 δ1 m 0.025 0.050 0.075 0.100 0.120 0.150 0.200 
17 δ2* m 0.045 0.070 0.111 0.134 0.153 0.182 0.231 
18 Mu t 46.9 49.6 49.1 50.0 50.3 50.6 50.8 
19 Δ m 0.035  0.059  0.091  0.115  0.134  0.163  0.212  
20 Mu/Σm   0.92  0.97  0.96  0.98  0.99  0.99  0.99 
21 Q kN 157.0 183.6 183.6 183.6 183.6 183.6 183.6 
22 Ke kN/m 4、491 3、111 2、009 1、601 1、371 1、126 865 
23 Te sec 0.64  0.79  0.98  1.11  1.20  1.33  1.52  
24 He m 4.21 4.06 4.09 4.03 4.00 3.97 3.95 
25 γe rad 0.008 0.015 0.022 0.028 0.033 0.041 0.054 
26 
  
1/120 1/69 1/45 1/35 1/30 1/24 1/19 
 
表 7.2.4 等価 1 質点系への置換 
図 7.2.8 等価 1 質点系の変形 
等価 1 質点系 
1/120 
1/69 1/45 1/35 
1/30 1/24 1/19 
2 階の変形 最大 1/67 
1/121 
1/67 




























                    
計算 6：調整係数 p,q について 
応答計算に用いる加速度スペクトルの修正係数として p,q が用いられる。q は有効質量に関す





に，図 7.2.12 に示されるように，短周期では新耐震のスペクトルを 1/0.816=1.23 倍したことに関
図 7.2.11 関西版マニュアルと 
告示の等価減衰の比較 
5     1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
27 ΔW kNm 0 3.33 9.27 13.55 17.07 22.44 31.48 
28 W kNm 2.74 5.42 8.39 10.53 12.29 14.97 19.49 
29 h 
 
0.05 0.10 0.14 0.15 0.16 0.17 0.18 
30 Fh  
1.00 0.75 0.63 0.59 0.58 0.56 0.54 
 
表 7.2.5 減衰の計算 





































0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 
係がある。すなわち，ベースシアー係数スペクトルを応答スペクトルに換算するためである。し
かし，1 自由度系(1 階建)の場合，ベースシアー係数スペクトルと応答スペクトルは同一になる。
このため，1 階建の場合には 1.23 倍する必要がないわけで，これを調整するために 0.80 倍するの
が p である。この調整は階数が増加するとともに徐々に必要がなくなるので 5 階以上では p=1.00
となっている。なお，この調整は限界耐力計算のスペクトルが一定となる周期 0.16 秒以上につい
て行い，周期 0 秒ではこの調整の必要がないため，周期 0 秒と 0.16 秒の間は直線補間としている。
以上の議論は 2 種地盤では周期 0.864 秒以下の周期域であるので，応答固有周期が 1 秒を超えて
いる場合の調整係数による低減は過大となることに留意されたい。 























地域係数を Z，各ステップの等価周期 Teに対応する基盤地震動の加速度を S0，地盤の増幅率を
Gs，調整係数 p，q，各ステップの変形 Δで計算される減衰係数 h に対応する加速度低減率を Fh と
すれば，設計用の加速度 SAは， 
 𝑆𝐴 = 𝑍𝑆0𝐺𝑆𝑝𝑞𝐹ℎ (7.2.29)  
応答せん断力 Qn，応答変位 SD，応答変形角 γn はそれぞれ， 




1 種 2 種 3 種 
新耐震層せん断力係数 







表 7.2.6 調整係数 p,q 
5     1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
23 Te sec 0.64  0.79  0.98  1.11  1.20  1.33  1.52  
31 p 
 
0.85 0.85 0.85 0.85 0.85 0.85 0.85 
32 q 
 
1.00  1.00  1.00  1.00  1.00  1.00  1.00  
 




 𝑄𝑛 = 𝑀𝑢𝑆𝐴 (7.2.30)  
 
𝑆𝐷 = �𝑇𝑒2𝜋�2 𝑆𝐴 (7.2.31)  
 𝛾𝑛 = 𝑆𝐷 𝐻𝑒  (7.2.32)  
各ステップの応答値(γn，Qn)を結んだ線を必要性能スペクトルと呼び，この必要性能スペクト
ルと等価 1 質点系の復元力(γe，Q)の交点が求める応答値となる。こうして求められた等価 1 質点
系の応答値を SDRとして，次のようにして 2 質点系の 1 階応答 δR1と 2 階応答 δR2に換算する。両
モデルの変形について，(7.2.12)式と(7.2.23)式が成り立つので， 
 𝑀𝑢SDR = 𝑚1𝛿𝑅1 + 𝑚2𝛿𝑅2 (7.2.33)  
 𝛿𝑅2
𝛿𝑅1
= (𝐾𝑒1 + 𝐾𝑒2) −𝑚1𝜔2
𝐾𝑒2
 (7.2.34)  
したがって， 
 𝑀𝑢SDR = 𝑚1𝛿𝑅1 + 𝑚2 (𝐾𝑒1 + 𝐾𝑒2) −𝑚1𝜔2𝐾𝑒2 𝛿𝑅1 (7.2.35)  
 
𝛿𝑅1 = 𝑀𝑢SDR
𝑚1 + 𝑚2 (𝐾𝑒1 + 𝐾𝑒2) −𝑚1𝜔2𝐾𝑒2 = 𝐾𝑒2𝑀𝑢SDR𝑚1𝐾𝑒2 + 𝑚2𝐾𝑒1 + 𝑚2𝐾𝑒2 − 𝑚1𝑚2𝜔2 (7.2.36)  
ここで，(7.2.22)式を考慮すれば， 
 𝛿𝑅1 = 𝐾𝑒2𝜔2𝑀𝑢𝑆𝐷𝑅𝐾𝑒1𝐾𝑒2 = 𝜔2𝑀𝑢𝑆𝐷𝑅𝐾𝑒1 = 𝐾𝑒𝐾𝑒1 𝑆𝐷𝑅 (7.2.37)  
これは， 2 質点系の 1 階の Q1=Ke1δR1 が等価 1 質点系のせん断力 Qn=KeSDRと等しいことを意味し
ている。2 階応答 δR2 は，(7.2.23)式あるいは，より簡単に，(7.2.11)式のモード形から 
 𝛿𝑅2 = 𝑢2𝑢1 𝛿𝑅1 = 𝑢2𝑢1 𝐾𝑒𝐾𝑒1 𝑆𝐷𝑅 (7.2.38)  
こうして 1 階変形は δR1，2 階変形は δR2-δR1 で与えられるので，変形角は 1 階 γR1=δR1/h1，2 階
γR2=(δR2-δR1)/h2 と計算される。ここで，h1，h2は表 7.2.2 で示される各階の階高である。 



























































表 7.2.7 応答値の算出 
5 
  
1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
13 Ke1 kN/m 6,280 3,672 2,448 1,836 1,530 1,224 918 
15 u2/u1   1.793 1.408 1.481 1.341 1.277 1.215 1.156 
22 Ke kN/m 4,491 3,111 2,009 1,601 1,371 1,126 865 
23 Te sec 0.64  0.79  0.98  1.11  1.20  1.33  1.52  
30 Fh 
 
1.00 0.75 0.63 0.59 0.58 0.56 0.54 
31 p 
 
0.85 0.85 0.85 0.85 0.85 0.85 0.85 
32 q 
 
1.00  1.00  1.00  1.00  1.00  1.00  1.00  
34 S0 m/s2 1.53  1.24  1.00  0.88  0.82  0.74  0.64  
35 2 種 Gs   1.569 1.939 2.025 2.025 2.025 2.025 2.025 
36 SA m/s2 2.04 1.54 1.08 0.90 0.81 0.71 0.60 
37 SDR m 0.021 0.025 0.028 0.029 0.031 0.033 0.037 
38 Qn kN 95.7 76.3 55.5 47.1 42.4 37.3 31.7 
39 γR rad 0.005 0.006 0.007 0.007 0.008 0.008 0.009 
40 
 
  1/197 1/166 1/148 1/137 1/129 1/120 1/108 
41 δR2 m 0.027 0.029 0.034 0.034 0.035 0.037 0.040 
42 δR1 m 0.015 0.021 0.023 0.026 0.028 0.030 0.034 
43 γR2 rad 0.005 0.004 0.005 0.004 0.003 0.003 0.002 
44 
 
  1/199 1/283 1/220 1/274 1/313 1/367 1/445 
45 γR1 rad 0.005 0.007 0.008 0.009 0.009 0.010 0.011 
46 
 





1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
47 S0 m/s2 7.65  6.19  5.00  4.42  4.08  3.68  3.22  
48 SA m/s2 10.20 7.69 5.42 4.52 4.04 3.53 2.99 
49 SDR m 0.107 0.123 0.138 0.147 0.155 0.166 0.183 
50 Qn kN 478.4 381.3 277.7 235.7 212.1 186.4 158.3 
51 γR rad 0.025 0.030 0.034 0.037 0.039 0.042 0.046 
52 
 
  1/39 1/33 1/30 1/27 1/26 1/24 1/22 
53 δR2 m 0.137 0.146 0.168 0.172 0.177 0.185 0.199 
54 δR1 m 0.076 0.104 0.113 0.128 0.139 0.152 0.172 
55 γR2 rad 0.025 0.018 0.023 0.018 0.016 0.014 0.011 
56 
 
  1/40 1/57 1/44 1/55 1/63 1/73 1/89 
57 γR1 rad 0.025 0.035 0.038 0.043 0.046 0.051 0.057 
58 
 
  1/39 1/29 1/26 1/23 1/22 1/20 1/17 
 
極稀地震 
図 7.2.13 応答計算図 






 𝑄1 = 𝐾𝑒1𝛿𝑅1，𝑄2 = 𝐾𝑒2(𝛿𝑅2 − 𝛿𝑅1) (7.2.39)  
 𝛾𝑅1 = 𝛿𝑅1ℎ1 ，𝛾𝑅2 = (𝛿𝑅2 − 𝛿𝑅1)ℎ2  (7.2.40)  
 (7.2.40)より 




= (𝐾𝑒1 + 𝐾𝑒2) −𝑚1𝜔2
𝐾𝑒2
 (7.2.42)  
 (7.2.24)式および(7.2.12)式より 






𝑚1𝛿𝑅1 + 𝑚2𝛿𝑅2 (7.2.43)  
したがって(7.2.42)式は次のように書くことができる。 
 𝐾𝑒2𝛿𝑅2 = (𝐾𝑒1 + 𝐾𝑒2 − 𝑚1𝜔2)𝛿𝑅1 (7.2.44)  
 𝐾𝑒2(𝛿𝑅2 − 𝛿𝑅1) = 𝐾𝑒1𝛿𝑅1 − 𝑚1𝛿𝑅1𝜔2 (7.2.45)  
 𝑄2 = 𝑄1 −𝑚1𝛿𝑅1𝜔2 (7.2.46)  
 𝑄2 = 𝑄1 −𝑚1𝛿𝑅1 𝑄1𝑚1𝛿𝑅1 + 𝑚2𝛿𝑅2 (7.2.47)  
 𝑄2
𝑄1
= 1 − 𝑚1𝛿𝑅1
𝑚1𝛿𝑅1 + 𝑚2𝛿𝑅2 (7.2.48)  
ここで，(7.2.41)式および次の重量比 RW，階高比 RH を用いれば 
 𝑅𝑊 = 𝑊2𝑊1 = 𝑚2𝑚1，𝑅𝐻 = ℎ2ℎ1 (7.2.49)  
 𝑄2
𝑄1
= 1 − 𝛾𝑅1ℎ1
𝛾𝑅1ℎ1 + 𝑅𝑊(𝛾𝑅1ℎ1 + 𝛾𝑅2ℎ2) = 1 − 𝛾𝑅1𝛾𝑅1 + 𝑅𝑊(𝛾𝑅1 + 𝛾𝑅2𝑅𝐻)     
 = 𝑅𝑊(𝛾𝑅1 + 𝛾𝑅2𝑅𝐻)








= (1 + 𝑅𝑤)
𝑅𝑊
𝑅𝑊(𝛾𝑅1 + 𝛾𝑅2𝑅𝐻)





 (7.2.52)  
とおけば，(7.2.50)式および(7.2.51)式はそれぞれ 






= 𝑅𝑊(1 + γ𝑅𝐻)1 + 𝑅𝑊(1 + γ𝑅𝐻) = 1 − 11 + 𝑅𝑊(1 + 𝛾𝑅𝐻) (7.2.53)  
 𝐶2
𝐶𝑏
= (1 + 𝑅𝑤)(1 + 𝛾𝑅𝐻)1 + 𝑅𝑊(1 + 𝛾𝑅𝐻) = 1 + 𝛾𝑅𝐻1 + 𝑅𝑊(1 + 𝛾𝑅𝐻) (7.2.54)  
とくに 1，2 階の変形角が等しくなる γ=1 の時の Q2/Q1を限界耐力比 RQ，γ=1 の時の C2/Cb を限
界せん断力係数比 RCO とそれぞれ定義すれば， 
 𝑅𝑄 = 1 − 11 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻 = 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻 = 1 + 𝑅𝐻1 + 𝑅𝐻 + 1 𝑅𝑊⁄    
 = 1 + ℎ2 ℎ1⁄1 + ℎ2 ℎ1⁄ + 𝑊1 𝑊2⁄  (7.2.55)  
 𝑅𝐶𝑂 = 1 + 𝑅𝐻1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻 = (1 + 𝑅𝑤)(1 + 𝑅𝐻)1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻  (7.2.56)  
ここで，(7.2.55)の第 4 式は JSCA 関西木造住宅レビュー委員会によるクロスポイント判別式 6と
同じである。 
2 階建て木造建築物の 1，2 階変形の卓越度合い(どちらが先に限界変形となるか)は 1，2 階の
耐力比によって支配される。耐力比 Q2/Q1>RQあるいはせん断力係数比 C2/Cb>RC0であれば 1 階の
変形が卓越し(例えば先行して 1/20 となる)，Q2/Q1<RQあるいは C2/Cb<RC0であれば 2 階の変形が
卓越する。Q2/Q1＝RQ あるいは C2/Cb＝RC0であれば，1，2 階が同時に限界変形に達する。 
以上の RCO 曲面は次のように平面近似することもできる。曲面を表す x，y の 2 変数関数式 
 𝑧 = 𝑓�𝑥，𝑦� (7.2.57)  
の(x，y)=(a，b)における接平面の方程式は， 
 𝑧 = 𝑓𝑥�𝑎，𝑏�(𝑥 − 𝑎) + 𝑓𝑦(𝑦 − 𝑏) + 𝑓�𝑎，𝑏� (7.2.58)  
と表される。ここで fx および fyは x および y による偏微分をそれぞれ示す。すなわち，(7.2.58)式
は(7.2.57)式の x=a，y=b 近傍での線形近似式を与える。RH，RWを 2 変数として， 




= (1 + 𝑅𝑤)(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻) − (1 + 𝑅𝑤)(1 + 𝑅𝐻)𝑅𝑊(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)2  (7.2.60)  
 ∂𝑅𝐶𝑂
∂𝑅𝑊
= (1 + 𝑅𝐻)(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻) − (1 + 𝑅𝐻)2(1 + 𝑅𝑤)(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)2  (7.2.61)  
たとえば RH=1.0，RW=1.0 の近傍で分数式(7.2.59)式を 1 次関数に展開すれば，(7.2.59)より RH=1.0，
RW=1.0 における RCO の値は 4/3=1.333，(7.2.60)より RH=1.0，RW=1.0 における RH の係数は 2/9=0.22，
(7.2.61)式より RWの係数は-2/9=-0.22 となるので，近似式は 
 𝑅𝐶0＝0.22(𝑅𝐻 − 1) − 0.22(𝑅𝑊 − 1) + 1.333   
 ∴ 𝑅𝐶0＝1.333 − 0.22𝑅𝑊 + 0.22𝑅𝐻 (7.2.62)  





















以上の応答せん断力係数比 C2/Cb と応答変形比 γ の関係式を用いて設計法について考える。以
下では応答せん断力と設計で設定すべき保有せん断力を区別するために，応答量を上指標 R，設計




𝑅 = 1 + 𝛾𝑅𝑅𝐻1 + 𝑅𝑊(1 + 𝛾𝑅𝑅𝐻) (7.2.63)  
せん断力に対応した変形は， 
 
𝛾𝑅 = (1 + 𝑅𝑊)�𝐶2𝑅𝐶𝑏𝑅 − 1�
𝑅𝐻 �1 + 𝑅𝑊 − 𝑅𝑊 𝐶2𝑅𝐶𝑏𝑅� (7.2.64) 
 






𝐷 (7.2.65)  
1 階先行降伏では 1 階の耐力が応答値に等しく CbD=CbRかつ 2 階の耐力は C2D≧C2Rなので， 
 𝐶2𝐷 ≥ 𝐶2





𝐷 ≥ 𝑅𝐶𝑂 (7.2.66) 
 
2 階先行降伏では 2 階の耐力が応答値に等しく C2D=C2Rかつ 1 階の耐力は CbD≧CbRなので， 



























図 7.2.14 応答せん断力と変形の関係 
RW=0.75,RH=0.8 
















すなわち，設計されたせん断力係数比 C2D/CbD が限界せん断力係数比 RCO より大きくすれば 1
階降伏，小さくすれば 2 階降伏とできる。 
多くの場合，1 階先行降伏となるように C2D/CbD＞RC0 すなわち 2 階耐力を C2D＞RC0CbDとされ
ている。これは，1 階先行降伏の方が従来の近似応答計算の解の安定性が高いためであり，現実
的な設計の多くが 2 階耐力を比較的に大きく設定して 1 階先行降伏となっていることを考慮した
ためである。とくに C2D/CbD＝RC0の場合は 1，2 階が同時降伏となるので，時刻歴応答計算を行う
と解が安定しないとされている。しかしながら，構造設計的な視点からは，2 階先行降伏や 1，2
階同時降伏とする考え方は排除されるべきではない。 
ここで 2 階降伏とする設計法の問題点について考える。図 7.2.15 は 1,2 階階高比 RH=0.8 を固定












収斂計算法 2 は，収斂計算法 1 のように 1，2 階の変形を繰り返し計算で整合させることに加え
て，減衰評価も縮約系ではなく 1,2 階それぞれで計算するものである。収斂計算法 2 は以下のように定
式化される。 
2 階変形の計算 
1 階の変形 γ1=δ1/h1は基準ステップ(例えば，1/120 ,1/60,1/40,1/30,1/25,1/20,1/15)とする。2 階変
形は次のように各ステップ毎に固有値解析を行って，1 次の固有値 ω2 および図 7.2.16 の固有モー
ド(u1,u2)を求めて計算する。 
1 階変形変形は 
 𝛿1＝𝛾1ℎ1 (7.2.68)  
ここで，γ1は基準ステップ(例えば 1/120,1/60,1/40,1/30,1/25,1/20,1/15)で増分させる。2 階変形変形
も同様に基準ステップで設定して，  
 𝛿2 − 𝛿1＝𝛾2ℎ2 (7.2.69)  
各階の等価剛性 k1,k2は各階の復元力 Q1,Q2と全変形 δ1,δ2から 
 



























































































Q2=Q2A+(Q2B-Q2A) (γ2-γ2A)/ (γ2B-γ2A) 




























固有値 ω2，固有モード u1,u2 は 
 
𝜔2 = 𝑚1𝑘2 + 𝑚2𝑘1 + 𝑚2𝑘2 − �(𝑚1𝑘2 + 𝑚2𝑘1 + 𝑚2𝑘2)2 − 4𝑚1𝑚2𝑘1𝑘22𝑚1𝑚2    (7.2.71)  
 𝑢2
𝑢1






𝛿2 − 𝛿1 = 𝛿1 �𝑢2𝑢1 − 1� (7.2.73)  
すなわち δ2=δ1u2/u1 である。この δ2 から γ2=δ2/h2 が決まるので，2 階復元力 Q2=Q2(γ2)から図 7.2.17
のように γ2 に対応する Q2を求めて，新しい等価剛性が k2*=Q2/(δ2-δ1)で与えられる。 
この新しい剛性を用いて固有値解析を行うと，新しい(7.2.72)式のモード変形から新しい 2 階変
形が(7.2.73)式で計算できる。したがって図 7.2.18 のような繰り返し計算で，基準ステップで与え





図 7.2.19 より，1 階の減衰定数 h1は 
 
ℎ1 = ∆𝑊4𝜋𝑊 + 0.05 = �1 − 𝑘1𝑘01� 𝛿1𝑄12𝜋𝛿1𝑄1 + 0.05 = 12𝜋 �1 − 𝑘1𝑘01� + 0.05 (7.2.74) 
 
ここで，k1は等価剛性，k01 は弾性剛性を表わす。同様に 2 階についても， 
 
ℎ2 = 12𝜋 �1 − 𝑘2𝑘02� + 0.05 (7.2.75)  
第 1 項は履歴減衰で，その最大値は 1/2π=0.159 である。 
h1,h2 をひずみエネルギーで重み付けして縮約系の減衰 h を次式で計算する。 
 





とに計算する場合はそれぞれ 1/120 剛性を初期剛性とすればよいことになる。 
 
 

















2 階建て建物モデルについて，従来の関西マニュアル(変位増分法 1)，JSCA 変位増分法 2，収
斂計算法 1(変位)，収斂計算法 2(変位収束と各階減衰)の 4 つの手法による計算結果を比較する。
表 7.2.8 のモデル諸元から W2/W1=0.5，H2/H1=0.8 であるので， 
 
𝑅𝐶𝑂 = (1 + 𝑅𝑤)(1 + 𝑅𝐻)1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻 = 1.42 (7.2.77)  
であるので，C2/Cb=1.2,1.421,1.6 の 3 ケースを想定する。1 階耐力を固定して(Cb=0.507)，2 階復元
力を表 7.2.9，図 7.2.20 のように変化させる。 
計算結果の比較を表 7.2.10 と表 7.2.11 にまとめる。なお，表 7.2.10 の応答値は極稀地震時であ
る。 
表 7.2.10,11 によれば， 
1. JSCA,収斂 1,収斂 2 の 3 つの計算結果は，1 階降伏では，ほぼ対応している。 
2. 2 階降伏の状況を押さえているのは収斂 1，収斂 2 である。表 7.2.10 の縮約系の復元力で 1
階の変形が小さいことが表れている。 
3. 復元力のきざみが少し粗いようである。ただし，収斂 1，収斂 2 では復元力を内挿補間され
ているので誤差の問題はない。 
4. 2 階先行降伏を対象にするのであれば，収斂 1，収斂 2 を用いるべきである。 























=δ2-k2δ2 /k02=δ2(1- k2/k02) 
 
k2 k02 k02 
図 7.2.19 各階の減衰 
(a) 1 階 (b) 2 階 






















































階 2F 1F 合計 
重量 kN 100 200 300 
質量 t 10.2 20.4 30.6 
階高 m 2.4 3 5.4 
W2/W1=0.5，H2/H1=0.8 
γ 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
Q2 kN 
(a)C2/Cb=1.60 54 81 81 81 81 81 81 
(b)C2/Cb=1.42 48 72 72 72 72 72 72 
(c)C2/Cb=1.20 41 61 61 61 61 61 61 
Q1 kN 101 152 152 152 152 152 152 
 
図 7.2.20 モデル復元力 
(a)C2/Cb=1.60 (b)C2/Cb=1.42 (c)C2/Cb=1.20 
表 7.2.8 モデル諸元 表 7.2.9 モデル復元力 


















































































































































































計算 1  
  
収斂 
計算 2  
  
 
2 階 1/32 
1 階 1/31 
2 階 1/25 
1 階 1/49 
2 階 1/23 
1 階 1/59 
2 階 1/80 
1 階 1/24 
2 階 1/31 
1 階 1/31 
2 階 1/27 
1 階 1/34 
2 階 1/103 
1 階 1/24 
2 階 1/31 
1 階 1/31 
2 階 1/22 
1 階 1/90 
2 階 1/105 
1 階 1/24 
2 階 1/31 
1 階 1/31 2 階 1/22 
1 階 1/90 
表 7.2.10 計算法の比較(応答図) 






















































   
収斂 
計算 1    
収斂 
計算 2    
 
表 7.2.11 計算法の比較(計算内容) 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2701  2027  1351  1013  676  507  507  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 108 108 108 108 108 108 108 
u2/u1 1.69 1.69 1.69 1.69 1.69 1.69 1.69 
Te 0.61  0.71  0.86  1.00  1.11  1.27  1.46  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.16 0.17 0.18 
Qe 292 223 191 148 126 103 86 
γe 1/43 1/41 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/49 1/42 1/37 1/32 1/28 1/23 1/20 
1 階 1/42 1/41 1/32 1/31 1/30 1/30 1/26 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1799  899  450  450  450  450  450  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 104 104 104 104 104 104 104 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.61  0.76  0.98  1.23  1.29  1.38  1.52  
he 0.05 0.11 0.16 0.18 0.18 0.18 0.19 
Qe 287 183 126 81 82 81 78 
γe 1/42 1/41 1/34 1/31 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/42 1/29 1/21 1/17 1/17 1/17 1/17 
1 階 1/42 1/50 1/48 1/56 1/47 1/38 1/29 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1520  507  380  380  380  380  380  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 99 99 99 99 99 99 99 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 
Te 0.63  0.81  1.18  1.36  1.42  1.50  1.63  
he 0.05 0.13 0.18 0.19 0.19 0.19 0.19 
Qe 278 156 75 63 64 65 65 
γe 1/41 1/39 1/33 1/30 1/28 1/26 1/24 
2 階 1/35 1/23 1/16 1/15 1/14 1/14 1/14 
1 階 1/44 1/59 1/82 1/73 1/59 1/47 1/35 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2701  2701  2027  2027  2027  2027  2027  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 108 86 58 45 38 31 24 
u2/u1 1.69 1.48 1.41 1.29 1.24 1.19 1.14 
Te 0.61  0.68  0.82  0.93  1.01  1.13  1.29  
he 0.05 0.08 0.12 0.14 0.15 0.16 0.17 
Qe 292 252 207 178 158 137 115 
γe 1/43 1/40 1/33 1/30 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/49 1/60 1/57 1/69 1/80 1/95 1/117 
1 階 1/42 1/36 1/29 1/26 1/24 1/22 1/20 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2397  1799  1199  899  749  600  450  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 104 78 52 39 33 26 20 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.61  0.71  0.87  1.00  1.10  1.23  1.42  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.16 0.17 0.18 
Qe 287 227 186 148 130 112 94 
γe 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
1 階 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2026  1520  1013  760  507  380  380  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 99 74 50 37 29 22 19 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.35 2.47 2.00 
Te 0.63  0.73  0.89  1.03  1.18  1.33  1.46  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.17 0.18 0.18 
Qe 278 219 176 140 108 90 88 
γe 1/41 1/39 1/32 1/30 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/35 1/33 1/28 1/26 1/21 1/18 1/21 
1 階 1/44 1/42 1/35 1/33 1/35 1/34 1/26 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2701  2251  2430  2533  2587  2641  2694  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 108 83 60 46 39 32 24 
u2/u1 1.69 1.60 1.33 1.23 1.18 1.14 1.10 
Te 0.61  0.69  0.81  0.93  1.01  1.12  1.28  
he 0.05 0.09 0.12 0.14 0.15 0.16 0.17 
Qe 292 239 212 183 161 139 116 
γe 1/43 1/41 1/33 1/30 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/49 1/51 1/69 1/87 1/104 1/125 1/156 
1 階 1/42 1/38 1/29 1/25 1/24 1/22 1/20 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2394  1776  1184  888  740  592  450  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 104 78 52 39 33 26 20 
u2/u1 1.80 1.81 1.81 1.81 1.81 1.81 1.80 
Te 0.61  0.71  0.87  1.00  1.10  1.23  1.42  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.16 0.17 0.18 
Qe 287 226 186 148 130 112 94 
γe 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/42 1/40 1/32 1/30 1/29 1/27 1/24 
1 階 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1613  380  380  380  380  380  380  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 91 32 29 27 25 22 19 
u2/u1 2.36 7.27 4.75 3.56 3.00 2.47 2.00 
Te 0.66  1.11  1.16  1.21  1.26  1.33  1.46  
he 0.05 0.17 0.17 0.17 0.17 0.17 0.17 
Qe 262 69 80 87 90 92 90 
γe 1/38 1/36 1/33 1/30 1/28 1/26 1/24 
2 階 1/27 1/17 1/16 1/16 1/17 1/18 1/20 
1 階 1/46 1/131 1/76 1/53 1/42 1/33 1/25 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2701  2251  2428  2527  2578  2625  2664  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 108 83 60 46 39 32 24 
u2/u1 1.69 1.60 1.33 1.23 1.18 1.14 1.10 
Te 0.61  0.69  0.81  0.93  1.01  1.12  1.28  
he 0.05 0.09 0.12 0.14 0.15 0.16 0.17 
Qe 292 237 207 179 158 137 115 
γe 1/43 1/41 1/34 1/31 1/29 1/27 1/25 
2 階 1/49 1/51 1/70 1/89 1/105 1/126 1/155 
1 階 1/42 1/38 1/29 1/26 1/24 1/22 1/20 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2395  1792  1194  896  747  597  450  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 104 78 52 39 33 26 20 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.61  0.71  0.87  1.00  1.10  1.23  1.42  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.16 0.17 0.18 
Qe 287 226 186 148 130 112 94 
γe 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
2 階 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
1 階 1/42 1/40 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1613  380  380  380  380  380  380  
k1 4052  3040  2027  1520  1267  1013  760  
ω2 91 32 29 27 25 22 19 
u2/u1 2.36 7.27 4.75 3.56 3.00 2.47 2.00 
Te 0.66  1.11  1.16  1.21  1.26  1.33  1.46  
he 0.06 0.16 0.17 0.17 0.17 0.17 0.18 
Qe 240 72 81 87 90 91 88 
γe 1/42 1/35 1/32 1/30 1/28 1/27 1/24 
2 階 1/30 1/16 1/16 1/16 1/17 1/18 1/21 
1 階 1/51 1/126 1/75 1/52 1/42 1/33 1/26 
 





















0 0.02 0.04 0.06 0.08 
7.2.5 耐力低下モデル 
前節の検討例の 1 階復元力は図 7.2.21 の破線で示されるような降伏後の耐力低下のないモデル
を設定している。2 階の復元力は 1 階復元力の各強度レベル Q1を，パラメータ C2/Cbおよび W2/W1を
用いて次式のように Q2に換算している。 
 




耐力保持モデルと変形角 1/20 までのスケルトンで囲まれる面積が等しくなるように設定している。 
C2 および Cbは 1/20 変形時の耐力を用いて計算する。したがって前節のモデルと比べて Cbは低
下(0.507→0.413)している。前節同様に，C2/Cb=1.2,1.421,1.6 の 3 ケースを想定する。1 階耐力を固

























階 2F 1F 合計 
重量 kN 100 200 300 
質量 t 10.2 20.4 30.6 
階高 m 2.4 3 5.4 
W2/W1=0.5，H2/H1=0.8 
γ 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
Q2 kN 
(a)C2/Cb=1.60 66 88 83 77 73 66 55 
(b)C2/Cb=1.42 59 78 73 68 65 59 49 
(c)C2/Cb=1.20 50 66 62 58 55 50 41 
Q1 kN 124 165 155 145 136 124 103 
 
表 7.2.12 モデル諸元 表 7.2.13 モデル復元力 
図 7.2.21 耐力低下を有する復元力モデル 
変形角 γ(rad) 



















































計算結果の比較を表 7.2.14 と表 7.2.15 にまとめる。なお，表 3 の応答値は極稀地震時である。 




2. C2/Cb≧RCOであれば，JSCA，収斂 1，収斂 2 とも差は大きくはない。収斂 1,2 は復元力を自
動的に内挿計算しているが，JSCA は当初のきざみで計算しているので，負剛性域で変化の
大きい領域では再分割すべきである。 
3. マニュアルの方法は他の手法に比べて精度は劣るようである。C2/Cb=RCO のケースでも 1，2
階の変形が等しくならない。 
4. C2/Cb＜RCOの 2 階先行降伏に対応する結果を示すのは，収斂 1，収斂 2 のみである。この場







図 7.2.22 モデル復元力 
(a)C2/Cb=1.60 (b)C2/Cb=1.42 (c)C2/Cb=1.20 






























計算 1  
  
収斂 







































































































2 階 1/34 
1 階 1/31 
2 階 1/34 
1 階 1/57 
2 階 1/99 
1 階 1/24 
2 階 1/32 
1 階 1/32 
2 階 1/30 
1 階 1/37 
2 階 1/188 
1 階 1/21 
2 階 1/33 
1 階 1/33 
2 階 1/22 
1階 1/133 
2 階 1/154 
1 階 1/24 
2 階 1/33 
1 階 1/33 
2 階 1/25 
1 階 1/139 











2 階 1/26 





























































































   
収斂 
計算 1    
収斂 
計算 2    
 
表 7.2.15 計算法の比較(計算内容) 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 3304  2203  1377  964  551  344  344  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 132 132 132 132 132 132 132 
u2/u1 1.69 1.69 1.69 1.69 1.69 1.69 1.69 
Te 0.55  0.67  0.84  1.02  1.16  1.40  1.77  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.19 0.19 
Qe 292 216 182 140 116 89 68 
γe 1/53 1/48 1/36 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/59 1/54 1/42 1/34 1/29 1/22 1/18 
1 階 1/51 1/46 1/34 1/31 1/29 1/28 1/23 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1955  855  305  305  305  305  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 128 128 128 128 128 128 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.56  0.73  0.98  1.38  1.46  1.59  1.84  
he 0.05 0.12 0.17 0.19 0.19 0.19 0.20 
Qe 287 175 118 62 64 64 62 
γe 1/52 1/47 1/36 1/30 1/28 1/25 1/21 
2 階 1/52 1/34 1/22 1/15 1/14 1/14 1/15 
1 階 1/52 1/57 1/52 1/70 1/54 1/39 1/25 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1652  413  258  258  258  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 121 121 121 121 121 121 121 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 
Te 0.57  0.78  1.25  1.55  1.62  1.74  1.98  
he 0.05 0.14 0.19 0.20 0.20 0.20 0.20 
Qe 278 150 63 48 49 51 52 
γe 1/50 1/45 1/33 1/28 1/26 1/24 1/20 
2 階 1/43 1/26 1/16 1/13 1/13 1/12 1/12 
1 階 1/54 1/66 1/98 1/91 1/69 1/48 1/30 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 3304  3304  2203  2203  2203  2203  2203  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 132 95 60 44 35 26 16 
u2/u1 1.69 1.41 1.38 1.25 1.19 1.14 1.08 
Te 0.55  0.65  0.81  0.95  1.06  1.24  1.55  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.16 0.18 0.19 
Qe 292 239 195 166 143 118 90 
γe 1/53 1/47 1/36 1/31 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/59 1/80 1/66 1/83 1/99 1/124 1/166 
1 階 1/51 1/41 1/32 1/26 1/24 1/21 1/17 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2932  1955  1222  855  672  489  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 85 53 37 29 21 13 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.36  1.72  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 212 177 137 117 97 74 
γe 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
1 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2478  1652  1033  723  413  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 121 81 51 35 25 17 13 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.54 2.89 2.00 
Te 0.57  0.70  0.88  1.06  1.27  1.54  1.77  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.18 0.19 0.19 
Qe 278 205 168 130 93 69 70 
γe 1/50 1/45 1/34 1/31 1/29 1/25 1/21 
2 階 1/43 1/39 1/30 1/27 1/19 1/15 1/18 
1 階 1/54 1/48 1/37 1/33 1/37 1/36 1/22 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 3304  2849  3304  3304  3304  3304  3304  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 132 93 62 45 36 26 17 
u2/u1 1.69 1.50 1.24 1.16 1.12 1.09 1.05 
Te 0.55  0.65  0.79  0.94  1.05  1.23  1.54  
he 0.05 0.09 0.13 0.15 0.16 0.18 0.19 
Qe 292 231 202 171 146 120 91 
γe 1/53 1/47 1/37 1/31 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/59 1/68 1/103 1/127 1/151 1/188 1/252 
1 階 1/51 1/43 1/31 1/25 1/23 1/21 1/17 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2926  1938  1209  844  662  479  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 85 53 37 29 21 13 
u2/u1 1.80 1.81 1.81 1.81 1.82 1.82 1.80 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.36  1.72  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 212 177 137 117 96 74 
γe 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/52 1/47 1/35 1/31 1/29 1/25 1/21 
1 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1519  258  258  258  258  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 98 23 22 20 19 17 13 
u2/u1 2.94 11.97 7.27 5.00 3.91 2.89 2.00 
Te 0.62  1.30  1.35  1.40  1.45  1.54  1.77  
he 0.05 0.19 0.19 0.19 0.18 0.18 0.19 
Qe 247 48 55 61 66 71 71 
γe 1/44 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 1/20 
2 階 1/28 1/15 1/14 1/14 1/14 1/15 1/17 
1 階 1/60 1/206 1/113 1/71 1/51 1/35 1/22 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 3304  2814  3304  3304  3304  3304  3304  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 132 92 62 45 36 26 17 
u2/u1 1.69 1.50 1.24 1.16 1.12 1.09 1.05 
Te 0.55  0.65  0.80  0.94  1.05  1.23  1.54  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 292 227 197 167 143 118 90 
γe 1/53 1/48 1/38 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/59 1/68 1/104 1/129 1/154 1/190 1/254 
1 階 1/51 1/44 1/31 1/26 1/24 1/21 1/17 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2926  1938  1209  844  662  479  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 85 53 37 29 21 13 
u2/u1 1.80 1.81 1.81 1.81 1.82 1.82 1.80 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.36  1.72  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 211 177 137 117 96 74 
γe 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/52 1/47 1/35 1/31 1/29 1/25 1/21 
1 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1519  258  258  258  258  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 98 23 22 20 19 17 13 
u2/u1 2.94 11.97 7.27 5.00 3.91 2.89 2.00 
Te 0.62  1.30  1.35  1.40  1.45  1.54  1.77  
he 0.08 0.18 0.18 0.18 0.19 0.19 0.19 
Qe 202 49 55 62 66 70 70 
γe 1/54 1/33 1/31 1/29 1/27 1/25 1/21 
2 階 1/34 1/15 1/14 1/14 1/14 1/15 1/18 
1 階 1/74 1/203 1/112 1/70 1/52 1/35 1/22 
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 𝑄 = 𝑄0 − 𝑘𝛾 (7.2.79)  
と表される。必要性能スペクトルは，縮約モデルの等価周期 Te>0.64(1 種地盤)，0.864(2 種地盤)，
1.152(3 種地盤)の周期の長い範囲では，地盤増幅 Gs=G(定数)と書けるので，次式となる。 
 𝑄 = (0.693𝐺𝐹ℎ𝑍)2𝑊
𝑔𝛾𝐻
 (7.2.80)  
ここで，Z は地震地域係数，W は縮約モデル重量，g は重力加速度，H は縮約モデル等価高さを表
す。加速度低減率 Fh は変形角 γ と弾性限変形角 γ0の比を用いて 
 𝐹ℎ = 0.9421.942 − 𝛾0𝛾  (7.2.81)  
と計算されるが，図 7.2.24 のように，γ/γ0＞3 であれば Fh はほぼ一定とみなすことができる。そこ
で(7.2.80)式は，C を定数として 





 (7.2.82)  
と書きなおすことができる。 
 (7.2.79)式と(7.2.82)式の交点は， 
 𝑄0 − 𝑘𝛾 = 𝐶𝛾 (7.2.83)  
から，γに関する 2 次方程式 








































 𝑄02 − 4𝑘𝐶 ≥ 0 (7.2.85)  
 𝑘 ≤
𝑄0
24𝐶 = 𝑔𝐻𝑄024(0.693𝐺𝐹ℎ𝑍)2𝑊 (7.2.86)  
で与えられる。すなわち負剛性の絶対値が(7.2.86)式のように，Q02/4C より小さくなければならな
い。例えば，表 3 の復元力によれば Q0=189kN，k=1590kN/rad である。(7.2.86)式の右辺を計算す
ると， 
 𝑔𝐻𝑄024(0.693𝐺𝐹ℎ𝑍)2𝑊 = 9.8 × 4.0 × 18924 × (0.693 × 2.025 × 0.6 × 1.0)2 × 300 = 1645 > 𝑘 (7.2.87)  
となっていることが確認できる。 
7.2.6 2 階変形を基準ステップとする計算法 
2 階建モデルの限界耐力計算では，せん断力係数比 C2/Cb と RCO の関係によって，各計算ステ
ップにおける 1，2 階変形の対応を，図 7.2.3 を再掲して図 7.2.25 のように概念的に示すことがで
きる。7.2.4 によれば， 2 階先行降伏の場合は，従来の 1 階の変形を基準とした計算法の中でマニ
ュアルの変位増分法 1 や JSCA の変位増分法 2 などでは計算精度に問題があった。これらを含め
てこれまでの計算方法は 1 階の変形を基準として 2 階変形を設定する方法がとられており，いず
れも 1 階先行降伏では精度よく計算できている。そこで，2 階先行降伏の場合は，基準ステップ
を 1 階ではなく 2 階で設定することが望ましいと考えられる。固有モード比 u2/u1=δ2/δ1と 2 階変
形 δ2-δ1から 1 階変形 δ1 は次式となる。 
 𝛿1 = (𝛿2 − 𝛿1) � 𝛿1𝛿2 − 𝛿1� = (𝛿2 − 𝛿1) � 1𝛿2 𝛿1⁄ − 1� = (𝛿2 − 𝛿1) � 1𝑢2 𝑢1⁄ − 1� (7.2.88)  















































表 7.2.16  2 階を基準とした 1 階変形モードの算出 


















ード u2/u1から 2 階変形を計算する。 
収斂計算法 1 - 
各ステップ毎 
収斂計算する 
変位増分法 2 では 1 階剛性を前ステップの変形で決めるた
め，当該ステップでは剛性と変形が整合しない。収斂計算
法 1 では，各ステップ毎に，1 階変形と等価剛性が整合する
ように，繰り返して固有値計算を行い，固有モード u2/u1か
ら 1 階変形を計算する。 
収斂計算法 2 - 
各ステップ毎 
収斂計算する 
1 階変形の計算方法は収斂計算法 1 に同じ。 
減衰評価を縮約 1 質点系ではなく，1，2 階それぞれで行な
い，ひずみエネルギーで重み付けして減衰定数を与える。 
C2/Cb=1.2 の 2 階先行降伏モデル計算結果の比較を表 7.2.17 と表 7.2.18 に，C2/Cb=RCO=1.42 の
1,2 階同時降伏モデル計算結果の比較を表 7.2.19 と表 7.2.20 に，それぞれ従来の 1 階変位増分によ
る計算結果と比較して示す。なお，応答値は極稀地震時である。 
表 7.2.17～20 によれば， 
1. 2 階先行降伏モデルについて，2 階を基準ステップとする計算では，マニュアル，JSCA，収斂
1，収斂 2 の 4 つの方法による計算結果に大きな差は見られない。 
2. 表 2 の応答図によれば，従来の 1 階を基準ステップとする場合はマニュアルと JSCA では精度
が問題であったが，今回の 2 階を基準ステップとする計算では収斂 1,2 と同様な応答性状を示
している。 
3. 収斂 2 は収斂 1 に比べて減衰を若干小さく計算しているが，応答図の差は小さい。 
4. 1,2 階同時降伏モデルでは，収斂 1 および収斂 2 は 2 階変位ステップ計算と従来の 1 階変位ス
テップ計算結果は等しい。 
5. しかし，マニュアルと JSCA の方法では 2 階変位ステップ計算では 1,2 階の変形が等しくなら
ず，明らかに計算精度に問題がある。JSCA では 1 階変位ステップ計算では，収斂 1，収斂 2
と同様に 1,2 階変形が同じ大きさとなっている。 
6. 以上から，4 つの計算法の精度は次のようにまとめられる。 













マニュアル × × × - × ○ 
JSCA ○ ○ × - × ○ 
収斂 1 ○ ○ ○ - ○ ○ 
収斂 2 ○ ○ ○ - ○ ○ 
  
























































2 階 1/22 
1 階 1/133 
2 階 1/25 
1 階 1/139 











2 階 1/26 



































2 階 1/30 











2 階 1/27 































































































計算 1   
収斂 
計算 2   
 
表 7.2.18  C2/Cb=1.2<RCOの計算法の比較(計算内容) 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2478  1652  1033  723  568  413  258  
k1 4956  4956  4956  4956  4956  4956  4956  
ω2 121 121 121 121 121 121 121 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 
Te 0.51  0.44  0.50  0.57  0.62  0.70  0.85  
he 0.05 0.05 0.10 0.14 0.15 0.17 0.18 
Qe 278 208 130 101 88 77 66 
γe 1/62 1/79 1/81 1/73 1/66 1/54 1/39 
2 階 1/54 1/35 1/29 1/23 1/19 1/15 1/10 
1 階 1/67 1/131 1/175 1/199 1/210 1/221 1/231 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1652  413  258  258  258  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 121 121 121 121 121 121 121 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 
Te 0.57  0.78  1.25  1.55  1.62  1.74  1.98  
he 0.05 0.14 0.19 0.20 0.20 0.20 0.20 
Qe 278 150 63 48 49 51 52 
γe 1/50 1/45 1/33 1/28 1/26 1/24 1/20 
2 階 1/43 1/26 1/16 1/13 1/13 1/12 1/12 
1 階 1/54 1/66 1/98 1/91 1/69 1/48 1/30 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2478  1652  1033  723  568  413  258  
k1 4956  4956  4956  4956  4956  4956  4956  
ω2 121 103 77 59 49 37 24 
u2/u1 2.00 2.73 4.27 6.18 7.98 11.18 18.31 
Te 0.51  0.52  0.55  0.59  0.64  0.71  0.86  
he 0.05 0.07 0.11 0.14 0.15 0.17 0.18 
Qe 278 216 146 110 94 80 67 
γe 1/61 1/65 1/69 1/65 1/60 1/51 1/37 
2 階 1/52 1/38 1/28 1/21 1/18 1/13 1/9 
1 階 1/64 1/83 1/114 1/139 1/153 1/168 1/184 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2478  1652  1033  723  413  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 121 81 51 35 25 17 13 
u2/u1 2.00 2.00 2.00 2.00 2.54 2.89 2.00 
Te 0.57  0.70  0.88  1.06  1.27  1.54  1.77  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.18 0.19 0.19 
Qe 278 205 168 130 93 69 70 
γe 1/50 1/45 1/34 1/31 1/29 1/25 1/21 
2 階 1/43 1/39 1/30 1/27 1/19 1/15 1/18 
1 階 1/54 1/48 1/37 1/33 1/37 1/36 1/22 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2478  1652  1033  723  568  413  258  
k1 4956  4956  4956  4956  4956  4956  4956  
ω2 121 103 77 59 49 37 24 
u2/u1 2.00 2.73 4.27 6.18 7.98 11.18 18.31 
Te 0.51  0.52  0.55  0.59  0.64  0.71  0.86  
he 0.05 0.07 0.11 0.14 0.15 0.17 0.18 
Qe 278 216 146 110 94 80 67 
γe 1/62 1/67 1/71 1/67 1/62 1/53 1/38 
2 階 1/54 1/41 1/30 1/23 1/19 1/15 1/10 
1 階 1/67 1/88 1/123 1/152 1/170 1/189 1/209 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1519  258  258  258  258  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 98 23 22 20 19 17 13 
u2/u1 2.94 11.97 7.27 5.00 3.91 2.89 2.00 
Te 0.62  1.30  1.35  1.40  1.45  1.54  1.77  
he 0.05 0.19 0.19 0.19 0.18 0.18 0.19 
Qe 247 48 55 61 66 71 71 
γe 1/44 1/33 1/31 1/29 1/27 1/24 1/20 
2 階 1/28 1/15 1/14 1/14 1/14 1/15 1/17 
1 階 1/60 1/206 1/113 1/71 1/51 1/35 1/22 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2478  1652  1033  723  568  413  258  
k1 4956  4956  4956  4956  4956  4956  4956  
ω2 121 103 77 59 49 37 24 
u2/u1 2.00 2.73 4.27 6.18 7.98 11.18 18.31 
Te 0.51  0.54  0.58  0.63  0.67  0.74  0.88  
he 0.05 0.08 0.11 0.14 0.15 0.17 0.18 
Qe 278 209 142 108 93 79 66 
γe 1/62 1/64 1/64 1/61 1/56 1/48 1/37 
2 階 1/54 1/38 1/27 1/21 1/18 1/14 1/9 
1 階 1/67 1/83 1/112 1/137 1/154 1/174 1/201 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1519  258  258  258  258  258  258  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 98 23 22 20 19 17 13 
u2/u1 2.94 11.97 7.27 5.00 3.91 2.89 2.00 
Te 0.62  1.30  1.35  1.40  1.45  1.54  1.77  
he 0.08 0.18 0.18 0.18 0.19 0.19 0.19 
Qe 202 49 55 62 66 70 70 
γe 1/54 1/33 1/31 1/29 1/27 1/25 1/21 
2 階 1/34 1/15 1/14 1/14 1/14 1/15 1/18 
1 階 1/74 1/203 1/112 1/70 1/52 1/35 1/22 
 




















計算 1  
 
収斂 











































2 階 1/34 
1 階 1/57 
2 階 1/32 
1 階 1/32 
2 階 1/33 
1 階 1/33 
2 階 1/33 
1 階 1/33 























2 階 1/22 











2 階 1/34 











2 階 1/33 





























































































計算 1   
収斂 
計算 2   
 
表 7.2.20  C2/Cb =1.42=RCO の計算法の比較(計算内容) 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2932  1955  1222  855  672  489  305  
k1 4956  4956  4956  4956  4956  4956  4956  
ω2 128 128 128 128 128 128 128 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.56  0.49  0.55  0.61  0.65  0.73  0.88  
he 0.05 0.04 0.09 0.13 0.14 0.16 0.18 
Qe 287 248 157 120 103 87 71 
γe 1/54 1/61 1/66 1/62 1/57 1/49 1/37 
2 階 1/54 1/34 1/28 1/23 1/19 1/15 1/10 
1 階 1/54 1/85 1/114 1/131 1/140 1/148 1/158 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 1955  855  305  305  305  305  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 128 128 128 128 128 128 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.56  0.73  0.98  1.38  1.46  1.59  1.84  
he 0.05 0.12 0.17 0.19 0.19 0.19 0.20 
Qe 287 175 118 62 64 64 62 
γe 1/52 1/47 1/36 1/30 1/28 1/25 1/21 
2 階 1/52 1/34 1/22 1/15 1/14 1/14 1/15 
1 階 1/52 1/57 1/52 1/70 1/54 1/39 1/25 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2932  1955  1222  855  672  489  305  
k1 4956  4956  3304  3304  3304  3304  4956  
ω2 128 111 72 59 51 40 28 
u2/u1 1.80 2.38 2.50 3.44 4.37 6.09 15.36 
Te 0.56  0.56  0.68  0.70  0.73  0.79  0.87  
he 0.05 0.07 0.12 0.13 0.15 0.16 0.18 
Qe 287 237 178 144 122 100 70 
γe 1/52 1/55 1/47 1/47 1/45 1/41 1/36 
2 階 1/52 1/37 1/30 1/22 1/18 1/14 1/9 
1 階 1/52 1/64 1/57 1/68 1/76 1/86 1/153 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2932  1955  1222  855  672  489  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 85 53 37 29 21 13 
u2/u1 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.36  1.72  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 212 177 137 117 97 74 
γe 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
1 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2932  1955  1222  855  672  489  305  
k1 4956  3308  2086  1464  1153  843  536  
ω2 128 85 54 38 30 22 14 
u2/u1 1.80 1.80 1.81 1.81 1.82 1.82 1.84 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.35  1.71  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 212 177 138 118 97 74 
γe 1/54 1/48 1/36 1/33 1/30 1/27 1/22 
2 階 1/54 1/48 1/36 1/32 1/30 1/26 1/21 
1 階 1/54 1/48 1/36 1/33 1/30 1/27 1/22 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2926  1938  1209  844  662  479  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 85 53 37 29 21 13 
u2/u1 1.80 1.81 1.81 1.81 1.82 1.82 1.80 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.36  1.72  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 212 177 137 117 96 74 
γe 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/52 1/47 1/35 1/31 1/29 1/25 1/21 
1 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
  1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2932  1955  1222  855  672  489  305  
k1 4956  3308  2086  1464  1153  843  536  
ω2 128 85 54 38 30 22 14 
u2/u1 1.80 1.80 1.81 1.81 1.82 1.82 1.84 
Te 0.55  0.67  0.84  1.01  1.14  1.33  1.68  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 212 177 141 120 99 76 
γe 1/56 1/50 1/38 1/33 1/31 1/27 1/22 
2 階 1/55 1/50 1/37 1/33 1/30 1/27 1/22 
1 階 1/56 1/50 1/38 1/33 1/31 1/27 1/22 
 
 1/120 1/60 1/40 1/30 1/25 1/20 1/15 
k2 2926  1938  1209  844  662  479  305  
k1 4956  3304  2065  1446  1136  826  516  
ω2 128 85 53 37 29 21 13 
u2/u1 1.80 1.81 1.81 1.81 1.82 1.82 1.80 
Te 0.56  0.68  0.86  1.03  1.16  1.36  1.72  
he 0.05 0.10 0.14 0.16 0.17 0.18 0.19 
Qe 287 211 177 137 117 96 74 
γe 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
2 階 1/52 1/47 1/35 1/31 1/29 1/25 1/21 
1 階 1/52 1/47 1/35 1/32 1/29 1/26 1/21 
 








































図 7.3.2 滑り量の計算 
B 
A 









































𝑥𝑠 = 𝑔(𝛼2 − 𝜇2)2𝜔2𝜇 = 12𝜇𝑔 �𝛼𝑔𝜔 �2 − 𝜇𝑔2𝜔2 = 𝑣22𝜇𝑔 − 𝜇𝑔2𝜔2 (7.3.1)  
ここで g は重力加速度 9.8m/s2 を表す。(7.3.1)式の v=αg/ω は入力地震動の最大速度である。短周
期であれば右辺の第 2 項を無視することができるので， 
 
𝑥𝑠 = 𝑣22𝜇𝑔 (7.3.2)  
となる。これは，滑り量が速度の 2 乗に比例し，摩擦係数に反比例することを表し，家具の転
倒に関する金子らの提案式 δs=0.0015V2/μに対応している 9。 
次に変位一定則では，図 7.3.2(b)より 
 
𝑥𝑠 = 𝑔(𝛼 − 𝜇)𝜔2  (7.3.3)  
と表される。ここで，変位一定則(7.3.3)式について少し考えてみる。(7.3.3)式を変形すると， 
 


















































0.0 0.5 1.0 1.5 2.0
変位一定則を採用することとすると表 7.3.1 の太字のように設定できる。減衰については，5%と
して減衰効果による入力地震動のスペクトルの増減は考慮していない。 







3. μ=0.4～0.5 とすれば滑り量の最大値は 10cm 程度となる。これは 2010 年の E ディフェンス No.4
試験体震動台実験文献)の極めて稀に発生する地震時の柱脚の最大滑り 10cm とほぼ対応してい
る。 
JMA 神戸については，周期 1 秒(ω=6.3)の加速度応答スペクトル(h=0.05)は震度換算で α=1.5
となるので，μ=0.4 として(7.3.3)式より xs=9.8(1.5-0.4)/6.32=0.27m= 27cm となり，実験値 20cm
よりやや大きい値を与える。 
以上より，重量の偏りや偏心による割増など総合的に考えると，滑り量の最大値はは極稀地震
動で 20cm，巨大地震動で 30cm 程度と考えられる。 
 


















T ω SA 2 種 震度   エネルギー一定則 変位一定則 
sec rad/s m/s2 Gs α   xs(m) xs(m) 
          μ= 0.3 0.4 0.5 0.3 0.4 0.5 
0.1 62.8 6.20 1.50  0.807    0.002 0.002 0.001 0.001 0.001 0.001 
0.2 31.4 8.00 1.50  1.041    0.016 0.011 0.008 0.007 0.006 0.005 
0.3 20.9 8.00 1.50  1.041    0.037 0.026 0.019 0.017 0.014 0.012 
0.4 15.7 8.00 1.50  1.041    0.066 0.046 0.033 0.029 0.025 0.021 
0.5 12.6 8.00 1.50  1.041    0.103 0.072 0.052 0.046 0.040 0.034 
0.6 10.5 8.00 1.50  1.041    0.148 0.103 0.074 0.066 0.057 0.048 
0.7 9.0 7.31 1.64  1.041    0.201 0.140 0.101 0.090 0.078 0.066 
0.8 7.9 6.40 1.88  1.041    0.263 0.183 0.132 0.118 0.102 0.086 
0.9 7.0 5.69 2.03  0.999    0.304 0.211 0.150 0.141 0.120 0.100 
1.0 6.3 5.12 2.03  0.899    0.297 0.201 0.139 0.149 0.124 0.099 
1.1 5.7 4.65 2.03  0.818    0.290 0.191 0.126 0.155 0.125 0.095 
1.2 5.2 4.27 2.03  0.749    0.281 0.179 0.111 0.161 0.125 0.089 
1.3 4.8 3.94 2.03  0.692    0.272 0.167 0.096 0.164 0.122 0.080 
1.4 4.5 3.66 2.03  0.642    0.262 0.154 0.079 0.167 0.118 0.069 
1.5 4.2 3.41 2.03  0.600    0.251 0.139 0.061 0.167 0.111 0.056 
1.6 3.9 3.20 2.03  0.562    0.239 0.124 0.042 0.167 0.103 0.039 
1.7 3.7 3.01 2.03  0.529    0.227 0.107 0.021 0.164 0.093 0.021 
1.8 3.5 2.84 2.03  0.500    0.214 0.090 0.000 0.161 0.080 0.000 
1.9 3.3 2.69 2.03  0.473    0.200 0.072 - 0.155 0.066 - 
2.0 3.1 2.56 2.03  0.450    0.186 0.052 - 0.149 0.049 - 
 































また，滑り量に与える基礎質量 m0 の影響は図 7.3.7 のように考えることができる。ここで γは基礎
質量 m0 の建物質量 m に対する比 γ＝m0/m，α0 は基礎作用する加速度を aGとして，基礎慣性力 m0aGの


































μ=0.4，周期 1 秒で 10cm， 
周期 0.5 秒で 2.5cm 
剛な建物 C1 剛 
























































































図 7.3.6 入力地震動の応答スペクトル 
減衰 0.05,0.1,0.15,0.2 
 


















基礎の慣性力 m0aG=α0Q とおく 












α0 や γが小さな場合の滑り量 
Q2 
xe1  
α0 や γが大きな場合の滑り量 
A2 
α0 や γが 
小さな場合 











図 7.4.1 のように基礎質量(1 階床質量)m0 を付加したモデルを考える 15。質点の水平方向の全
体変位 xt は次式で表される。 
 𝑥𝑡 = 𝑥𝑒 + 𝑥𝑠 (7.4.1)  
ここで，xe は基礎からの上部構造変位，xsは基礎滑りによる変位である。図 7.4.2 のように基
礎固定の建物の剛性を ke，滑りと全体系の等価剛性をそれぞれ ks, ktとすれば， 
 𝑄 = 𝑘𝑒𝑥𝑒，(1 + 𝛼0)𝑄＝𝑘𝑠𝑥𝑠 = 𝑘𝑡𝑥𝑡 (7.4.2)  
より， 




𝑄 + 1 + 𝛼0
𝑘𝑠
𝑄 (7.4.3)  




+ 1 + 𝛼0
𝑘𝑠




𝑘𝑒(1 + 𝛼0) + 1𝑘𝑠，𝑘𝑡 = (1 + 𝛼0)𝑘𝑒𝑘𝑠(1 + 𝛼0)𝑘𝑒 + 𝑘𝑠 (7.4.5)  
滑りを有する連成系の周期 Ttは  
 𝑇𝑡 = 2π�(1 + 𝛾)𝑚𝑘𝑡 = 2𝜋� (1 + 𝛾)𝑚(1 + 𝛼0)𝑘𝑒 + (1 + 𝛾)𝑚𝑘𝑠 ，𝑘𝑡 = (1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑡 �2 (7.4.6)  
ここで図 7.4.2 のように， 
 𝑇𝑒 = 2π�𝑚𝑘𝑒，𝑘𝑒 = 𝑚�2π𝑇𝑒 �2 (7.4.7)  
 𝑇𝑠 = 2𝜋�(1 + 𝛾)𝑚𝑘𝑠 ，𝑘𝑠 = (1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑠 �2 (7.4.8)  
を考慮すれば， 
 
𝑇𝑡 = 2𝜋� (1 + 𝛾)𝑚(1 + 𝛼0)𝑚�2π𝑇𝑒 �2 +
(1 + 𝛾)𝑚(1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑠 �2 = �
(1 + 𝛾)(1 + 𝛼0)𝑇𝑒2 + 𝑇𝑠2   









































すなわち Tt は建物周期 Teに調整係数 r*を乗じて与えられる。 
 
𝑇𝑡 = 𝑟∗𝑇𝑒，𝑟∗ = � 1 + 𝛾1 + 𝛼0 + �𝑇𝑠𝑇𝑒�2 (7.4.10)  
ここで，γは基礎質量 m0の建物質量 m に対する比 γ＝m0/m，α0は基礎作用する加速度を aGとして，
基礎慣性力 m0aG の建物せん断力 Q に対する比 α0＝m0aG/Q を表している。 
一方，歪エネルギーW は次式となる。 
 𝑊 = 12 (𝑘𝑒𝑥𝑒2 + 𝑘𝑠𝑥𝑠2) = 12 𝑘𝑡𝑥𝑡2 (7.4.11)  
建物減衰や滑り摩擦による消費エネルギーΔWは図 7.4.3 を参照して次式で与えられる。 
 ∆𝑊 = 𝜋𝜔𝑡𝑐𝑥𝑒2 + 4𝛽𝑘𝑠𝑥𝑠2 (7.4.12)  
ここで，ωtは連成円振動数，c は基礎固定時の建物減衰係数を示す。(7.4.11)および(7.4.12)式から 
 ℎ𝑡 = ∆W4𝜋𝑊 = 𝜋𝜔𝑡𝑐𝑥𝑒2 + 4𝛽𝑘𝑠𝑥𝑠22𝜋𝑘𝑡𝑥𝑡2  (7.4.13)  
次の関係を用いて上式を整理する。 
 𝑐 = 2ℎ�𝑚𝑘𝑒， 𝑥𝑒𝑥𝑡 = 𝑄𝑘𝑒 𝑘𝑡(1 + 𝛼0)𝑄 = 𝑘𝑡(1 + 𝛼0)𝑘𝑒 = (1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑡 �2 1(1 + 𝛼0)𝑚�𝑇𝑒2π�2   


























β＝0.5 β＝0.25 β＝0.25 
柱脚せん力 
滑り 滑り 


























= (1 + 𝛾)𝑚�2π
𝑇𝑡
�
2 1(1 + 𝛾)𝑚�𝑇𝑠2π�2 = �𝑇𝑠𝑇𝑡�2 (7.4.15)  
 𝑥𝑒 = 𝑄𝑘𝑒 ，𝑥𝑠 = (1 + 𝛼0)𝑄𝑘𝑠 ，𝑥𝑡 = 𝑥𝑒 + 𝑥𝑠 = 𝑄 � 1𝑘𝑒 + 1 + 𝛼0𝑘𝑠 � (7.4.16)  
 
𝑥𝑒 = 𝑘𝑡𝑥𝑡(1 + 𝛼0)𝑘𝑒 = 𝑘𝑒(1 + 𝛼0)𝑘𝑠𝑘𝑒(1 + 𝛼0) + 𝑘𝑠(1 + 𝛼0)𝑘𝑒 𝑥𝑡 = 𝑘𝑠𝑘𝑒(1 + 𝛼0) + 𝑘𝑠 𝑥𝑡 (7.4.17)  
 
𝑥𝑠 = 𝑘𝑡𝑥𝑡𝑘𝑠 = 𝑘𝑒(1 + 𝛼0)𝑘𝑠𝑘𝑒(1 + 𝛼0) + 𝑘𝑠 𝑥𝑡𝑘𝑠 = (1 + 𝛼0)𝑘𝑒(1 + 𝛼0)𝑘𝑒 + 𝑘𝑠 𝑥𝑡 (7.4.18)  
(7.4.13)式右辺の第 1 項，第 2 項はそれぞれ 
 
𝜋𝜔𝑡𝑐𝑥𝑒
22𝜋𝑘𝑡𝑥𝑡2 = � 𝑘𝑡(1 + 𝛾)𝑚 2ℎ�𝑚𝑘𝑒𝑥𝑒22𝑘𝑡𝑥𝑡2 = � 𝑘𝑡(1 + 𝛾)ℎ�𝑘𝑒𝑥𝑒2𝑘𝑡𝑥𝑡2 = ℎ� 𝑘𝑒(1 + 𝛾)𝑘𝑡 �𝑥𝑒𝑥𝑡�2   
 = ℎ� 𝑚 �2π𝑇𝑒 �2(1 + 𝛾)(1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑡 �2 �
𝑘𝑡(1 + 𝛼0)𝑘𝑒�2 = ℎ(1 + 𝛾) �𝑇𝑡𝑇𝑒�� (1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑡 �
2




 = ℎ 1 + 𝛾(1 + 𝛼0)2 �𝑇𝑒𝑇𝑡�3 (7.4.19)  
 4𝛽𝑘𝑠𝑥𝑠22𝜋𝑘𝑡𝑥𝑡2 = 2𝛽𝜋 �𝑘𝑠𝑘𝑡� �𝑥𝑠𝑥𝑡�2 = 2𝛽𝜋 �(1 + 𝛾)𝑚�2π𝑇𝑠 �
2
















 ℎ𝑡 = ℎ 1 + 𝛾(1 + 𝛼0)2 �𝑇𝑒𝑇𝑡�3 + 2𝛽𝜋 �𝑇𝑠𝑇𝑡�2 = ℎ 1 + 𝛾(1 + 𝛼0)2 � 𝑇𝑒𝑟∗𝑇𝑒�3 + 2𝛽𝜋 � 𝑇𝑠𝑟∗𝑇𝑒�2   
 = (1 + 𝛾)(1 + 𝛼0)2 ℎ𝑟∗3 + 2𝛽𝑟∗2𝜋 �𝑇𝑠𝑇𝑒�2 (7.4.21)  
以上の定式化から，滑りを考慮した限界耐力計算は次のように行う。①滑り時点の上部建物せ
ん断力から建物応答(図 7.4.2 の A 点)を求める。なお本提案の計算法では建物応答は滑り量とは
無関係に求められる。②滑り量 xs を仮定すると，(7.4.10)(7.4.21)式から全体系の周期 Tt と減衰 ht
が計算できるので，通常の限界耐力計算の応答(図 7.4.2 の B 点)により xtが得られる。図 7.4.2 の




ら 0.4 程度であると考えられる。ここでは滑り量を大きめに計算する安全側の立場をとって β=0.25
を採用することとしたい。 











7.5.1 E ディフェンス震動台実験の概要 
2011 年および 2012 年に実施された伝統的構法の設計法作成及び性能検証実験検討委員会によ
る伝統木造建築の E ディフェンス実大実験モデルは平屋 2 棟(No.1,No.2)および総 2 階建て 2 棟
(No.3,No.4)および部分 2 階建て 2 棟(No.5,No.6)の 6 棟が製作されたが，ここではとくに柱脚の滑



















面積：1 階 79.5m2 2 階 79.5m2 延床 159.0m2 
階高 1 階 2880mm 2 階 2550mm  (軒の高さ 5980mm) 
軸組 
天然乾燥材 
柱：杉 150mm 角及び 120mm 角 
梁：杉 120×240mm,120×300mm 他 
床 杉板貼り(厚み 30mm) 









面積：1 階 86.12m2 2 階 46.37m2 延床 132.49m2 
階高 1 階 3620mm 2 階 2400mm (軒の高さ 7760mm) 
軸組 
天然乾燥材 
柱：檜 210mm 角及び 120mm 角（背割れ有） 
梁：杉 120×240mm,120×300mm 他 
床 杉板貼り(厚み 30mm） 









No.4 試験体(2011 年 1 月) 
No.5,No.6 試験体(2012 年 9 月) 
表 7.5.1 E ディフェンス試験体概要 




No.4 試験体は総 2 階建てで，水平構面の変形や偏心によるねじれ振動による応答への影響など
を把握するとともに 1 階と 2 階との耐力バランスなどが大地震時の挙動に及ぼす影響を検証する
ための 2 階建て試験体 2 棟のひとつであり，柱脚固定の試験体 No.3 に対する石場建て(柱脚フリ
ー)の試験体である。 






震動台入力地震動は，2011 年，2012 年とも①振動特性評価用波形：White noise 25Gal 振動台 X
方向＋Y 方向，②稀な地震動として，人工地震波 BCJ-L1（第 2 種地盤用で稀地震用にレベル調整
したもの），③極めて稀な地震動として人工地震波 BCJ-L2（第 2 種地盤用に調整したもの），④巨
大な地震動として JMA 神戸(3 方向加振)波である。 
  




7.5.2 実験データを用いた滑りに関する減衰パラメータ β の評価 
2012 年度振動台実験 No.5 および No.6 試験体計測データ 14 を用いて，滑りに関する減衰パラ
メータ βを再評価する。滑りに関する実験結果を表 7.5.2 にまとめる。ここで，摩擦係数は最大滑
りせん断力から計算している。 
表 7.5.2 によれば， 
・短辺加振で平均 3cm，長辺加振で 8cm の滑りであった。しかし，2 日目の短辺加振では荒壁補
強が施されて耐力が増大したためか，滑り量が 9cm と増大している。 
・神戸加振(短辺方向に NS 入力)では平均滑りが 6cm 程度と L2 加振より小さくなった。 
・通り毎の最大値と平均値の比は，短辺方向加振で約 2 長辺方向 加振で約 1.1 と両者の差が顕著
である。これは部分 2 階の影響でとくに短辺方向に通り合計軸力の差が大きいためと思われる。 
・基礎に作用する最大応答せん断力から摩擦係数を計算すると 0.5~0.56 の値となった。 
表 7.5.2. 滑りに関する実験結果(滑り mm) 
実験番号 07 L2 短辺加振 No.5 試験体   実験番号 07 L2 短辺加振 No.6 試験体 
通り L01 L02 L06 L10 L14   通り L01 L02 L06 L10 L14 
正 34 18  14  13      正 23  7  4  4    
負 -78 -44  -9  -18      負 -59  -35  -7  -2    
最大 78 44 14 18     最大 59 35 7 4   
  平均 最大変動 最小変動 μ       平均 最大変動 最小変動 μ   
  39 2.0 0.4 0.52       26 2.2 0.2 0.53   
実験番号 09 L2 長辺加振 No.5 試験体   実験番号 09 L2 長辺加振 No.6 試験体 
通り S01 S02 S06 S09     通り S01 S02 S06 S09   
正 22  6  10  23      正 1 1 1 5   
負 -84  -69  -93  -106      負 -71  -72  -78  -82    
最大 84 69 93 106     最大 71 72 78 82   
  平均 最大変動 最小変動 μ       平均 最大変動 最小変動 μ   
  88 1.2 0.8 0.56       76 1.1 0.9 0.50   
実験番号 11 L2 短辺加振 No.5 試験体   実験番号 11 L2 短辺加振 No.6 試験体 
通り L01 L02 L06 L10 L14   通り L01 L02 L06 L10 L14 
正 36 29 12 9 68   正 
基礎固定 負 -119  -93  -75  -60  -86    負 
最大 119 93 75 60 86   最大 
  平均 最大変動 最小変動 μ     
 
平均 最大変動 最小変動 μ   
  86 1.4 0.7 0.52       基礎固定   
実験番号 13 神戸加振 No.5 試験体   実験番号 13 神戸加振 No.6 試験体 
通り L01 L02 L06 L10 L14   通り L01 L02 L06 L10 L14 
正 0 31 14 18 114   正 18 24 25 61 127 
負 -115  -57  -10  -14  -88    負 -65  -18  -2  -2  -51  
最大 115 57 14 18 114   最大 65 24 25 61 127 
  平均 最大変動 最小変動 μ       平均 最大変動 最小変動 μ   
  64 1.8 0.2 0.50       60 2.1 0.4 0.52   
 
限界耐力計算で用いる，滑りによる減衰パラメータ βの評価のため，各実験ケースごとに，滑りの
発生の顕著な 1 サイクル(約 1.5 秒程度)のせん断力と滑り変形の履歴ループを図 7.5.1～5 に示す。β＝1
に対応する矩形に対する滑りの履歴面積を図に併せて示す。 
































































































































β=0.069 β=0.278 β=0.101 
滑り変形 mm 
時刻 s 







































































































































































































































































































































































































以上によれば，滑り挙動によって βはおおよそ表 7.5.3 ように分類される。すなわち，滑りの減衰
を表すパラメータ βは柱脚の滑り方によって支配され，正負方向に同程度の振動を示す場合の β
は 0.4 と大きく，一方向に段階的に滑りが進行する場合の βは 0.1 程度に留まる。両者の平均をと
ることの意味はないが，概括的な評価ということであれば，(0.4+0.1)/2＝0.25 とする。 















2011 年 1 月に E ディフェンスで実施された試験体 No.4(総 2 階建て)13 に対する滑りを考慮し
た限界耐力計算結果を実験結果と比較して表 7.5.4 にまとめる。震動台入力は告示極稀地震動スペ
クトルに適合させた模擬波であるので，限界耐力計算は，告示スペクトルを用いている。摩擦係
数は建物耐力を考慮して長辺方向 μ=0.4，短辺方向 μ=0.38 とし，滑りの減衰に関するパラメータ


















β=0.4 程度 β=0.2 程度 β＝0.1 程度 












cm 平均 最大 固定 滑り 
長辺 
2 1/40 1/33 平均 3.4 
最大 4.8  
1/95 1/60 
5.8 
1 1/35 1/24 1/20 1/34 
短辺 




1 1/33 1/15 1/19 1/32 
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実験データ 14 の検討から以下の条件で滑りを考慮した限界耐力計算を行う。 
・ 上部建物耐力は事前解析モデルを 2～7 割増大させ，PΔ の影響を考慮する。 
・ 摩擦係数はμ=0.5 とする。静摩擦･動摩擦の区別は行わない。 
・ 滑りによる減衰評価はβ＝0.25 を採用する。 
・ 滑り減衰を考慮することから，上部減衰は 0.05 と履歴減衰を加算するのではなく，どちらか
大きい方を採用する。 
・ 基礎に作用するせん断力の算定では 1 階質量に作用する L2 加振と KOBE 加振で共通に加速
度を 0.4G とする。 
・ 地震動は，L2 は告示スペクトル(第 2 種地盤)，KOBE は 1995JMA 神戸 NS 成分とした。 
・ 上部構造の応答計算は，各ステップ毎に，2 階変形と等価剛性が整合するように，繰り返し
て固有値計算を行い，固有モードから 2 階変形を計算する方法を用いた。 
・ 階高は 1 階 2578mm，2 階 2143mm とする。(ただし KOBE 加振では 1 階 1995mm，2 階 2400mm) 
































図 7.5.5 βの影響(No.4 試験体長辺方向) 














































・ L2 短辺加振 No.5 試験体では，実験番号 07 および 11 とも 1 階 1/22，2 階 1/46～1/50 であり，
限界耐力計算結果も 1 階 1/21，2 階 1/41 と良好に対応している。滑り量は，実験番号 07 と
11 で異なり，07 で 4cm 弱，11 では 9cm である。07 と 11 の間に荒壁パネルによる補強が追
加されているためかもしれないが，上部応答が変化しないのは説明できない。なお，限界耐
力計算による滑りは 9cm であった。 
・ L2 長辺加振 No.5 試験体では， 1 階 1/19，2 階 1/27 であり，計算結果も 1 階 1/18，2 階 1/22
とほぼ対応している。滑り量は実験 8.8cm 弱に比べて計算では 5.5cm とやや小さい。 
・ KOBE 加振 No.5 試験体では，1 階 1/18，2 階 1/39 程度に対して，計算結果は 1 階 1/20，2 階
1/40 と良好に対応している。しかし滑り量は実験 6cm 前後に比べて計算では 16cm とかなり









































表 7.5.5 限界耐力計算結果 
L2 短辺加振 短辺方向応答  




No.5 3.9 1/22 1/50 
No.6 2.6 1/22 1/45 
実験番号 11 
No.5 8.6 1/22 1/46 
No.6 固定 1/21 1/52 
事前解析 μ=0.4 β=0.5 基礎 0.4G 4.3 1/34 1/26 
事後解析 μ=0.5 β=0.25 基礎 0.4G 9.0 1/21 1/41 
L2 長辺加振 長辺方向応答 
 内容 滑り cm 1 階変形 2 階変形 
実験結果 実験番号 09 L2 長辺加振 
No.5 8.8 1/19 1/27 
No.6 7.6 1/21 1/23 
事前解析 μ=0.4 β=0.5 基礎 0.4G 6.3 1/51 1/53 
事後解析 μ=0.5 β=0.25 基礎 0.4G 5.5 1/18 1/22 
KOBE 加振 短辺方向応答 
 内容 滑り cm 1 階変形 2 階変形 
実験結果 実験番号 13 KOBE 3 方向加振 
No.5 6.4 1/18 1/39 
No.6 6.0 1/29 1/34 
事前解析 μ=0.4 β=0.5 基礎 0.4G 10.1 1/33 1/26 





























































表 8.1.1 伝統木造の補強 
 耐震 制振 免震 検討項目 
入 力 
ク ラ イ テ リ ア   ○ 
グレード設定 
損傷程度 二次部材 
質 量 ○ ○ ○ 屋根葺土 
傾斜復元力 摩擦減衰 
剛 性 ･ 強 度 ○   傾斜復元力 
偏心 
変 形 能 力 ○ ○  接合部 めり込み 




文 化 財 
見 え が か り  ○ ○ 
天井裏 床下 壁内 
点検と取り替え 
 


























答変位を低減できることは明らかである。剛性の増加に関しても，図 8.2.1(c)や図 8.2.2 のように
構造物の周期が短くなるとから，結果的に履歴面積が大きくなって減衰性能が向上すると考えら
れる。ここで，(a),(c)では内部粘性減衰を 5%，(b)では 15%としている。図中の等価減衰 heq は極
稀地震時の減衰を表す。 
第 7 章で説明したように，限界耐力計算で用いる履歴減衰は図 8.2.2 のようなトリリニアモデ
ルに基づいて計算している。履歴減衰 heq=ΔW/4πWは， 
 ℎ𝑒𝑞 = ∆𝑊4𝜋𝑊 = �𝜇 − 𝑄2𝑄1� 𝛿1𝑄22𝜋𝜇𝛿1𝑄2 = 12𝜋 �1 − 𝑄2𝜇𝑄1� = 12𝜋 �1 − 𝐾2𝐾1� (8.2.1)  
したがって，初期剛性の増加が大きければ，履歴面積が大きくなって heqが増大する。履歴減

















































































図 8.2.1 減衰と剛性アップに関する限界耐力計算例 
(c)剛性を増大させた場合 
1,2 階の復元力 応答結果 
(a)基準ケース 


















































8. 3 回転摩擦ダンパー 
8.3.1 回転摩擦ダンパーの耐力式 




計算できる。図 8.3.2 のように摩擦パッドの外径を D，半径を R2＝D/2，内穴の半径を R1 とすれば
摩擦面の面積は A=π(R2
2-R12)となる。締め付け力を P，摩擦係数を μとして，面圧を一様とすれば
面圧 σ＝P/A なので，滑り開始時の回転モーメント M は次式となる。 
 
𝑀 = � � 𝜇𝜎𝑟2𝑑𝑟𝑑𝜃2𝜋
𝜃=0




































図 8.3.2 回転摩擦ダンパーの耐力 





































































図 8.3.1 回転摩擦ダンパーの構成 







23𝜇𝑃𝑅2 = 13𝜇𝑃𝐷 (8.3.2)  
図 8.3.3 のように逆 T 型に組まれた摩擦ダンパーの上端を支持して，左右両端にブレースロッ
ドを接続してリンク運動を起こさせると，図 8.3.4 に説明されるように層のせん断変形 γ=δ/H を増
幅させて摩擦回転 φ1+φ2を生じることができる。すなわち， 
 𝑎 cos(𝛼 − 𝜃1) +𝑎 cos(𝛼 + 𝜃2) = 𝐿−2𝑏 cos𝜑1 (8.3.3)  
 𝑎 sin(𝛼 + 𝜃2) − 𝑎 sin(𝛼 − 𝜃1) = 2𝑏 sin𝜑1 (8.3.4)  
 
𝑎 cos(𝛼 − 𝜃1) = 𝐿2 + 𝛿 −(𝑏 cos𝜑1 + ℎ sin𝜑2) (8.3.5)  
すなわち， 
 𝑎 cos𝛼 cos𝜃1 +𝑎 sin𝛼 sin𝜃1 + 𝑎 cos𝛼 cos𝜃2 −𝑎 sin𝛼 sin𝜃2 = 𝐿 − 2𝑏 cos𝜑1 (8.3.6)  
 𝑎 sin𝛼 cos𝜃2 +𝑎 cos𝛼 sin𝜃2 − 𝑎 sin𝛼 cos𝜃1 +𝑎 cos𝛼 sin𝜃1 = 2𝑏 sin𝜑1 (8.2.7)  
 𝑎 cos𝛼 cos𝜃1 +𝑎 sin𝛼 sin𝜃1 = 𝐿2 + 𝛿 −(𝑏 cos𝜑1 + ℎ sin𝜑2) (8.3.8)  
ここで，θ1，θ2，φ1，φ2の 2 次以上の項を無視すると， 
 𝑎(𝜃1 − 𝜃2) sin𝛼 = 𝐿 − 2𝑏 − 2𝑎 cos𝛼 (8.3.9)  
 𝑎(𝜃1 + 𝜃2) cos𝛼 = 2𝑏𝜑1 (8.3.10)  
 𝑎 cos𝛼 +𝑎 𝜃1sin𝛼= 𝐿2 + 𝛿 −(𝑏 + ℎ𝜑2) (8.3.11)  
(8.3.9)式の右辺は 
 𝐿 − 2𝑏 − 2𝑎 cos𝛼 = 2 �𝐿2 − 𝑏 − 𝑎 cos𝛼� = 0   
となるので，θ1=θ2となる。したがって θ1=θ2=θと書けば， 
 𝑎𝜃 cos𝛼 = 𝑏𝜑1 (8.3.12)  
 𝑎𝜃 sin𝛼= 𝐿2 + 𝛿 −(𝑏 + ℎ𝜑2) − 𝑎 cos𝛼 = 𝛿 − ℎ𝜑2 (8.3.13)  
したがって 
 tan𝛼 = 𝛿 − ℎ𝜑2
𝑏𝜑1
= 𝐻𝛾 − ℎ𝜑2
𝑏𝜑1
 (8.3.14)  
摩擦ダンパーの回転角 φ=φ1+φ2は 
 𝜑 = 𝜑1 + 𝜑2 = 𝐻𝛾 − ℎ𝜑2𝑏 tan𝛼 + 𝜑2 = 𝐻𝑏 tan𝛼 𝛾 + �1 − ℎ𝑏 tan𝛼�𝜑2 (8.3.15)  
 








0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 
簡単のため φ2=0 として摩擦ダンパーの回転角 φの層の変形 γ に対する増大率を計算する。 
 
𝜑 = 𝜑1 = 𝐻𝛾𝑏 tan𝛼 = 𝐻𝛾𝑏 𝐿2 − 𝑏𝐻 − ℎ = 𝐻(𝐿 − 2𝑏)2𝑏(𝐻 − ℎ)𝛾 = 1 − 2𝑏 𝐿⁄2𝑏 𝐿⁄ 𝛾1 − ℎ 𝐻⁄ = 1 − 𝜉𝜉(1 − 𝜂) 𝛾 (8.3.16)  
ここで，逆 T 字のリンク部材の幅と成の無次元パラメータとして， 




 (8.3.17)  
としている。増幅率 Cφ= (1-ξ)/ξ(1-η) は図 8.3.5 のように表される。図によれば，形状パラメータ
として成と階高さの比 ηの影響は小さく，幅とスパンの比ξによって大きく変わる。通常はξ=0.1













































建物重量は，約 500kN であり，補強前の本建物の耐力は，ベースシアーで 0.1 程度であった。
ダンパーの配置と仕様を写真 8.3.2 および図 8.3.7 に示す。 
リンク機構の寸法パラメータ L=2150mm，b=80mm，H=750mm，h=100mm より 
 𝜉 = 2𝑏
𝐿














































図 8.3.6 寺院本堂側面図 










































図 8.3.7 ダンパー配置図 

















































b h M 











写真 8.3.2 摩擦ダンパー設置状況 






















したがって増幅率は Cφ=(1-ξ)/ξ(1-η)=0.93/(0.07×0.87)=15→10 倍となる。摩擦耐力 PS は外力仕事
PSδ=PSγH*と摩擦回転仕事 M Cφγ を等置して 
 𝑃𝑆 = 𝑀𝐶𝜑𝐻∗ = 0.75 × 103.73 = 2.0kN (8.3.19)  
摩擦ダンパーは図 8.3.7 のように 6 基設置されるので，摩擦耐力は QS=6×2=12kN と計算される。 
以上から本建物の復元力特性は図 8.3.8 のようになる。建物耐力を QF，ダンパー耐力を QS と
し，応答変位を δ2とすれば，履歴減衰は 
  ℎ𝑒𝑞 = ∆𝑊4𝜋𝑊 = 0.6𝑄𝐹𝛿2 + 4𝑄𝑆𝛿22𝜋(𝑄𝐹 + 𝑄𝑆)𝛿2 = 0.6𝑄𝐹 + 4𝑄𝑆2𝜋(𝑄𝐹 + 𝑄𝑆) = 782π × 62 = 0.20 (8.3.20)  
ダンパーのない場合は QS=0 として， 
 ℎ𝑒𝑞0 = ∆𝑊4𝜋𝑊 = 0.6𝑄𝐹𝛿22𝜋𝑄𝐹𝛿2 = 0.62𝜋 = 0.10 (8.3.21)  
補強前後の限界耐力計算による応答結果を図 8.3.9 に示す。地域係数は香川県高松市で Z=0.9
である。また本建物は堅固な山地に位置するので，敷地地盤条件は第 1 種地盤として地盤増幅を
計算している。履歴減衰のほかに内部粘性減衰として 0.05 を見込んでいるので，極稀地震応答時
の合計減衰は，補強前で 0.17，補強後で 0.24 になっている。極稀地震に対して，補強前の変形が































図 8.3.8 復元力特性 













































































































Clamping force P=5t 
Clamping moment M=nμPD/3 
=2×0.35×5×10/3=11tcm 
Bolt 2T=11/10.5=1.05t 
Bearing stress 1050/(2.4×10)=44kg/cm2≈allowable 
M24 























Bending capacity of timber 105×105 
Z=1/6×10.53=193cm3 
M=0.15×193=29tcm 
図 8.4.1 摩擦材を用いた仕口ダンパー 
写真 8.4.2 摩擦材を用いた仕口ダンパー 





伝統構法による木造軸組架構は，伝統の技として第 1 章の表 1.2.1 に指摘されるように，柱脚
の滑りや浮上り，仕口，継手などの接合部の変形などにより，地震に対して優れた性状を示して
いるが，現行法規で要求される耐震性能までは十分には有していない場合が多い。このため，伝
































図 8.5.1 床下に設置された粘性体制振壁 




























規模が小さく，必要な減衰力が 1 基 10kN 程度(摂氏 15 度，10cm/s で１基あたり 3.5%の付加減
衰に相当)と試算され，比較的小さいため，この材料を選択している。メーカ実施の縮小試験体実
験結果を基に同定したダンパーの耐力式は次式で表される。 




計式と実験結果を比較している。低温になるに従い差が見られるようになるが 13 度～35 度の範
囲では非常によく一致している。 
ブタン系では耐力式として次式が提案されている。 
 𝐹2 = 5.59𝑒−0.043𝑇𝑆 �𝑣𝑐�0.44 (8.5.2)  
ここで，F2：ブタン系粘性体の抵抗力(N)，T，S，v，c はシリコンの場合と同じである。ブタン系
















































実験に用いた試験体は伝統軸組をモデル化した 3.75m×2.25m の 1 スパン×1 スパン架構であ
り，高さは約 5m である。屋根については試験体には取り入れず，コンクリートマス(5,600kg×2 
個)を設置した。ダンパーを設置した実験は図 8.5.5 に示すように，架構詳細の異なる 3 つの試験
体モデルについて実施した。基本ケースはモデル A であり，基本となる軸組の長辺方向の各構面
に各 1 基，計 2 基のダンパーを設置したものである。モデル B はモデル A から内法貫を取除い
たもの，モデル C は更にモデル B の既存の大引を取除いて端部を機械的なピンとする鉄骨製の









し，せん断面積(図 8.5.2 斜線部両面)は１基あたり S=7833cm2 とした。ダンパー中央部には隙間
を一定にするためのスペーサーが設置されている。可動ストロークは±50mm としたが，今回の
実験では最大でも±20mm 程度である。なお，本実験の制御対象は試験体長辺方向の 1 方向であ
り，加振も 1 方向にしか行わない。ダンパーの面外方向の変形に対しては特に考慮していない。 
実験は京都大学防災研究所の 3 次元振動台を用いて実施した。全実験を通してダンパーの温度

























































10 15 20 25 30 
でも 0.2 度以下で無視できる。これは減衰エネルギー自体が小さいことに加えて，ダンパーの表
面積が大きいのですぐに放熱してしまうためである。 
まず，0.3Hz から 20Hz の成分を含む振幅 20cm/s2 のスイープ波加振の結果を用いて振動台加
速度に対する頂部加速度の伝達関数を計算した。結果を図 8.5.6 に示す。ダンパーの有無により固
有振動数(剛性)は影響されず，減衰のみが付加されており，ピーク値が半分程度に低減されるこ
とがわかる。内法貫を取除いたモデル B, C はモデル A に比べ若干剛性が低下しているが，大局
的にみて大きな差はない。 
地震波加振における応答波形の一例として Kobe NS 波 125 cm/s2 入力に対する加速度応答波
形および変位応答波形を図 8.5.7 に示す。加速度は頂部の加速度，変位は振動台に対する頂部の
相対変位を示す。地震波は観測記録の振幅を定数倍して入力した。ダンパーの設置により加速度・



























図 8.5.6 伝達関数(振幅 20cm/s2 スイープ) 
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モデル A では 
加速度 20×3=602cm/s2 
f=0.8Hz より ω=5.0rad/s，v=11.9cm/s 
モード効率 r=0.19 からダンパーの速度 
vD=2.3cm/s 
隙間 c=0.5cm より vD/c=4.6cm/s 
v/c が小さな領域では設計式が検証できて





高さ補正より h=0.1 が増分となる。 
0.08→0.18 伝達関数から計算される 0.17 
と良く対応する。 






























また，Taft EW 波に対して入力加速度と最大応答値を図 8.5.8 にまとめた。ダンパーの効果に







増加している様子が確認できる。変位が 40mm 程度の大きなところではモデル A→B→C の順に
剛性が小さくなる傾向が見られる。また，減衰量はモデル C が最も大きい。 
モデル C では大引の軸力を測定することにより，ダンパーの減衰力がわかっている。この値





本試験体は 図 8.5.6 の伝達関数から 1 質点の振動モデルで模擬できることがわかる。1 質点の
質量を頂部変位に対して設定すれば，質量は 13200kg となる。一方，図 8.5.9 におけるダンパー
が無いときの履歴特性に基づき，復元力として，図 8.5.11 に示す非線形バネと 4.5％の初期剛性
比例型減衰を与えることとした。この１質点モデルに対して応答解析を行った結果を実験結果と
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 (8.5.4)  
となる。ここで記号の上線は全体系における値であることを示す。直線モードを仮定すれば
r=850/4000 であるが，実際は弾性変形やガタによりダンパーでの変形量はこの値よりも小さくな
る。実測結果に基づくと上記値に対して 9 割であった。このため，本解析においては r=850/4000
×0.9＝0.19 とした。解析結果を 図 8.5.12(b)に示す。入力はダンパー無しのものと同じ El Centro 

























図 8.5.12 解析と実験結果の比較 
(a) ダンパー無 モデル (b) A モデル 
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面積を A，面圧を σ0とすれば，σ0 で建物を支えた時の剛性 K は 






 (8.6.2)  












ここで標準的な積層ゴムデータとして H=20cm, G=4kg/cm2(39N/cm2)を用いて g=980cm/s2をあわせ




= 2 × 3.14� 20𝜎0980 × 4 = 0.45�𝜎0 (8.6.4)  
 ∴ 𝜎0 = 4.9𝑇2 (8.6.5)  
すなわち積層ゴム支承で 4 秒以上の免震を実現するには，σ0≧4.9×42= 80kg/cm2(780N/cm2)とする。
免震の移動量，たとえば 50cm を安定して稼働するには支承ゴム直径は最低 60cm は必要である。
また 2 次形状係数を 5 とするには，ゴム直径は 5×20=100cm となる。直径を 60cm とすれば，1
基当たりの負担荷重は 0.08×(π/4)×602=230t(2250kN)以上とすることになる。通常の木造建築では



























































支承材 復元材 減衰材 
A 寺院本堂 7 新築 京都 10 23 2005 球面滑り支承 
B 神社本殿 改修 滋賀 6 13 2006 ボールアイソレータ オイルダンパー 





































図 8.6.1 免震事例 A 寺院本堂 










































図 8.6.2 免震事例 B 寺院本堂 































図 8.6.3 免震事例 C 宮殿建物 
復元用 







































































































1,2 階の質量 m1,m2および階高 h1,h2を設




























図 9.1.1 設計フロー 







































表 9.1.1 限界変形の目安 
 











1/120 1/60 1/30 1/15 
被 害 状 況











































無 被 害 水 準 大地震動時    
機 能 維 持 水 準 中地震動時 大地震動時   
安 全 確 保 水 準 中地震動時 大地震動時  
復 旧 可 能 水 準 中地震動時 大地震動時 
 





9.2.1 等価 1 質点系の設計用変形角の設定 
設計クライテリアは前節のように変形角で代用できるので，目標とする地震時応答変形を設定
する。本節では二階建て建物を等価 1 質点系として地震力を計算するので，まずは，1,2 階それぞ
れの設計変形角を等価 1 質点系の変形角に置き換える。第 7 章の限界耐力計算の定式化から等価
1 質点系の応答変位 Δと等価高さ Heから変形角 γeは，図 9.2.1 の記号を用いて，次のようになる。 
 
𝛾𝑒 = ∆𝐻𝑒 (9.2.1)  
下指標 e は等価 1 質点モデルの諸元を意味する。ここで， 
 
∆= 𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22  
𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2 ，𝐻𝑒 = 𝑚1𝛿1𝐻1 + 𝑚2𝛿2𝐻2𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2  (9.2.2)  
したがって， 
 
𝛾𝑒 = ∆𝐻𝑒 = 𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22𝑚1𝛿1𝐻1 + 𝑚2𝛿2𝐻2 (9.2.3)  
1,2 階の変形角を γ1，γ2とすれば，  
 
𝛾1 = 𝛿1ℎ1，𝛾2 = (𝛿2 − 𝛿1)ℎ2  (9.2.4)  
また，1,2 階の質量比と階高比を 
 
𝑅𝑊 = 𝑚2𝑚1，𝑅𝐻 = ℎ2ℎ1 (9.2.5)  
と表せば，(9.2.1)式は，次式となる。 
 
𝛾𝑒 = 𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22𝑚1𝛿1𝐻1 + 𝑚2𝛿2𝐻2 = (ℎ1𝛾1)2 + 𝑅𝑊(ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2)2(ℎ1𝛾1)ℎ1 + 𝑅𝑊(ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2)(ℎ1 + ℎ2)= 𝛾12 + 𝑅𝑊(𝛾1 + 𝑅𝐻𝛾2)2
𝛾1 + 𝑅𝑊(𝛾1 + 𝑅𝐻𝛾2)(1 + 𝑅𝐻)= (1 + 𝑅𝑊)𝛾12 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾1𝛾2 + 𝑅𝑊𝑅𝐻2𝛾22(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)𝛾1 + (1 + 𝑅𝐻)𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2 
(9.2.6) 
 
(9.2.6)式によって，クライテリアに基づいて指定された 1,2 階の変形 γ1，γ2 に対応させて，限界
耐力計算の等価 1 質点系の目標変形 γe を設定することができる。計算に用いるパラメータは 1,2



























図 9.2.1 1 質点への置換 































𝛾𝑒 − 𝛾2 = (1 + 𝑅𝑊)𝛾12 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾1𝛾2 + 𝑅𝑊𝑅𝐻2𝛾22(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)𝛾1 + (1 + 𝑅𝐻)𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2 − 𝛾2= (1 + 𝑅𝑊)𝛾1+𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2(1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)𝛾1 + (1 + 𝑅𝐻)𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2 (𝛾1 − 𝛾2) (9.2.8) 
 
したがって，γ1，γ2，γe の大小関係は次のようになる。 
 𝛾1 > 𝛾2：𝛾1 > 𝛾𝑒 > 𝛾2 
𝛾1 = 𝛾2：𝛾1 = 𝛾𝑒 = 𝛾2 
𝛾1 < 𝛾2：𝛾1 < 𝛾𝑒 < 𝛾2 (9.2.9) 
 
現実的な組合せとして，(RW,RH)=(1,1), (1,0.8) ,(0.5,0.8)の場合について(9.2.6)式を計算すると，
図 9.2.2 のようになる。図は γ2をパラメータとして，γ1と γeの関係を示している。何れの場合も γ1=γ2
であれば γ1=γ2=γeとなっていることがわかる。 
さらにこの点を境にして，(9.2.9)式のように，γ1>γ2 であれば γ1>γe>γ2 となり γ1<γ2 であれば
γ1<γe<γ2となっている。すなわち 1 階先行降伏 γ1>γ2の場合は γ1>γe>γ2，2 階先行降伏 γ1<γ2の場合は













































γ1<γ2 γ1<γ2 γ1<γ2 
γ2<γ1 γ2<γ1 γ2<γ1 
γ1 γ1 γ1 
(c) RW=0.5,RH=0.8 (b) RW=1.0,RH=0.8 (a) RW=1.0,RH=1.0 
図 9.2.2 等価 1 質点系 γeの計算 
 
 






























0.00  0.02  0.04  0.06  0.08  
 
𝐻𝑒 = 𝑚1𝛿1𝐻1 + 𝑚2𝛿2𝐻2𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2 = (ℎ1𝛾1)ℎ1 + 𝑅𝑊(ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2)(ℎ1 + ℎ2)ℎ1𝛾1 + 𝑅𝑊(ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2)= (1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)𝛾1 + (1 + 𝑅𝐻)𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2(1 + 𝑅𝑊)𝛾1 + 𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2 ℎ1 (9.2.10) 
 
 
𝑀𝑒 = (𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2)2𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22 = {ℎ1𝛾1 + 𝑅𝑊(ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2)}2(ℎ1𝛾1)2 + 𝑅𝑊(ℎ1𝛾1 + ℎ2𝛾2)2𝑚1= (1 + 𝑅𝑊)2𝛾12 + 2(1 + 𝑅𝑊)𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾1𝛾2 + 𝑅𝑊2 𝑅𝐻2𝛾22(1 + 𝑅𝑊)𝛾12 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾1𝛾2 + 𝑅𝑊𝑅𝐻2𝛾22 𝑚1 (9.2.11) 
 
とくに 1,2 階の指定応答変形角が等しい(γ1＝γ2)の場合， 
 𝐻𝑒
ℎ1
(𝛾1 = 𝛾2) = 1 + 𝑅𝑊(1 + 𝑅𝐻)21 + 𝑅𝑊(1 + 𝑅𝐻)  (9.2.12)  
 𝑀𝑒
𝑚1
(𝛾1 = 𝛾2) = (1 + 𝑅𝑊 + 𝑅𝑊𝑅𝐻)21 + 𝑅𝑊(1 + 𝑅𝐻)2  (9.2.13)  
図 9.2.2 と同様に He/h1,Me/m1を(RW,RH)=(1,1), (1,0.8) ,(0.5,0.8)の場合について計算すると図 9.2.3



















(a) RW=1.0,RH=1.0 (b) RW=1.0,RH=0.8 (c) RW=0.5,RH=0.8 
γ1 γ1 
図 9.2.4 Me/m1 
 
 




























































































9.2.2 等価 1 質点系の設計用地震力の設定 
極稀地震に対して指定された安全限界変形となるための必要保有耐力を限界耐力計算の考え
方を用いて計算する。ここで安全限界変形としては，基準法の範囲では 1/30 であるが，耐震補強





(9.2.2)の第 2 式で表される縮約された等価 1 質点の等価階高を He，次式の質量に対応する重量
を We＝gMeとして， 
 
𝑀𝑒 = 𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2∆ = (𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2)2𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22  (9.2.14)  
図 9.2.5 のようなバイリニアの復元力を想定して，保有耐力 Qe を求める。γ0 は履歴減衰を計算す
るための初期剛性を与えるパラメータであり，追って検討を加える。 
変形 γeの等価周期を Teとすれば 
 









ここで Cbe＝Qe/We はせん断力係数をあらわす。 
極稀告示スペクトル 
 𝑆𝐴＝𝑆0𝐺𝑠𝐹ℎ𝑝𝑞𝑍 (9.2.16)  
の各パラメータは次のように表される。 




 (9.2.17)  


































図 9.2.5 1 質点バイリニアモデル 




第 1 種地盤 
 𝑇𝑒 ≥ 0.64 ∶  𝐺𝑠 = 1.35 (9.2.18)  
第 2 種地盤 
 𝑇𝑒 > 0.864 ∶  𝐺𝑠 = 2.025 (9.2.19)  
第 3 種地盤 
 𝑇𝑒 > 1.152 ∶  𝐺𝑠 = 2.7 (9.2.20)  
とそれぞれ表されるが，耐力 Cbeが大きくなると，周期が短くなるため，第 2 種，第 3 種地盤で
は次の場合も考える必要がある。 
第 2 種地盤(中周期) 
 0.64 ≤ 𝑇𝑒 < 0.864 ∶  𝐺𝑠 = 1.5 𝑇𝑒0.64 (9.2.21)  
第 3 種地盤(中周期) 
 0.64 ≤ 𝑇𝑒 < 1.152 ∶  𝐺𝑠 = 1.5 𝑇𝑒0.64 (9.2.22)  
建物の減数定数 h=heq+h0は，h0＝0.05，heq=ΔW/4πWであるので， 
 ℎ = (𝛾𝑒 − 𝛾0)𝑄𝑒𝐻𝑒4𝜋𝛾𝑒𝐻𝑒𝑄𝑒/2 + 0.05 = 𝛾𝑒 − 𝛾02𝜋𝛾𝑒 + 0.05 = 0.209 − 0.159 𝛾0𝛾𝑒  (9.2.23)  
したがって，加速度低減率 Fhは 
 𝐹ℎ = 1.51 + 10ℎ = 1.51.5 + 5(𝛾𝑒 − 𝛾0)𝜋𝛾𝑒 = 0.30.3 + 𝛾𝑒 − 𝛾0𝜋𝛾𝑒 = 0.3𝜋(0.3𝜋 + 1) − 𝛾0𝛾𝑒 = 0.9421.942 − 𝛾0𝛾𝑒  (9.2.24)  
二階建ての縮約なので p=0.85，q=1.0 とすれば(9.2.16)式は， 
 𝑆𝐴＝𝑆0𝐺𝑠𝐹ℎ𝑝𝑞𝑍 = 5.12𝑇𝑒 × 𝐺𝑠 × 𝐹ℎ × 0.85 × 1.0 × 𝑍＝ 4.352𝐺𝑠𝐹ℎ𝑍𝑇𝑒  (9.2.25)  
となる。 





= 0.693𝐺𝐹ℎ𝑍�𝑔𝐶𝑒𝛾𝑒𝐻𝑒 (9.2.26)  




= 0.693𝐺𝐹ℎ𝑍� 𝐶𝑏𝑒𝑔𝛾𝑒𝐻𝑒 (9.2.27)  




 (9.2.28)  
ここで，G=1.35(1 種地盤)，2.025(2 種地盤)，2.7(3 種地盤)であり，Fh は(9.2.24)式による。 
(9.2.28)式はせん断力係数が階高さと変形角の積すなわち変形に反比例することを意味してい





 𝑔𝛾𝑒𝐻𝑒𝐶𝑏𝑒＝(0.693𝐺𝐹ℎ𝑍)2 (9.2.29)  
(9.2.26)式から速度応答スペクトル SVは 
 𝑆𝑉 = 𝑆𝐴2𝜋 𝑇𝑒⁄ = 𝑇𝑒2𝜋 4.352𝐺𝐹ℎ𝑍𝑇𝑒 = 4.3522𝜋 𝐺𝐹ℎ𝑍 = 0.693𝐺𝐹ℎ𝑍 (9.2.30)  
(9.2.29)の両辺に Me/2 を乗じると， 
 𝑀𝑒2 𝑔𝛾𝑒𝐻𝑒𝐶𝑏𝑒＝𝑀𝑒2 (0.693𝐺𝐹ℎ𝑍)2   
 12 (𝑔𝑀𝑒𝐶𝑏𝑒)(𝛾𝑒𝐻𝑒)＝𝑀𝑒2 (0.693𝐺𝐹ℎ𝑍)2   
 ∴
12𝑄𝑒𝛿𝑒＝ 12𝑀𝑒𝑆𝑉2 (9.2.31)  
すなわち(9.2.28)式は弾性エネルギーが運動エネルギーに等しいことを表わしている。 






= 4.352 × 1.5𝑇𝑒0.64 𝐹ℎ𝑍
𝑇𝑒




= 1.04𝐹ℎ𝑍 (9.2.33)  
すなわち，等価周期が十分に大きい場合は，(9.2.28)式より，Cbe は He に反比例し，周期が短く
なると(9.2.30)式より Cbeは一定となる。また，地盤種別が 2 または 3 では，Te<0.64 の場合は，
S0=8,Gs=1.5 となるので，SA=8×1.5×Fh×0.85×1.0×Z=10.2FhZ となって，(9.2.32)式がそのまま適


























































適切な γ0の設定は，弾性限を 1/120 と設定すれば，地震力計算に用いるバイリニア等価 1 質点
モデルでは，1/120 を曲線復元力の最大耐力(目標変形に対応した耐力)と 1/120 耐力の比で割り増
すこととなる。この値は耐力要素で異なり，第 4 章および第 5 章の復元力から計算すれば，全面
壁で 1.2，垂壁付き柱で 3.0，垂壁腰壁付き柱で 2.0，柱ほぞで 2.0，雇い竿車知止めで 1.8 程度と
なる。すなわち全面壁などの壁で 1.2，小壁付き柱を含む曲げ変形が支配的な要素では小壁を中心
に考えると 2.5 と見込まれる。小壁付き柱を含む曲げ耐力要素のウエイトが大きくなるにつれて，
γ0 は大きくなるので，履歴減衰は小さくなる。例えば壁が 60%，曲げが 40%とすれば，0.6×1.2+0.4
×2.5＝1.72 となるので，γ0＝1/120×1.72=1/70 となる。少し安全を見て以下では γ0＝1/60 を採用す
ることとする。 
Z=1.0，γ0=1/60，γe＝1/20,1/25,1/30，He=3.0,3.5,4.0,4.5,5.0m とした計算結果を表 9.2.1～3，図 9.2.7
～9 に示す。とくに γ0=1/60，γe=1/30,1/20 とすれば，地盤種別に応じて必要せん断力係数が表 9.2.4
のようにまとめられる。地盤種別による差は，長い周期では(9.2.28)式のように増幅率の 2 乗に比
例するので，地盤種別 1 の 1.35 を基準にすれば，地盤種別 2 では（2.025/1.35)2=2.25 倍，地盤種
別 2 では(2.7/1.35)2＝4 倍となる。表 9.2.4 によれば，地盤種別 2 の He=2.5m～3m や地盤種別 3 の
He=2.5m～5m では(9.2.32)式で決まるのでそこまで大きくはない。 
二階建てモデルの等価高さは設計例などからも分かるように 4.5m 前後であるので，表 9.2.4 に
よれば標準的な地盤種別2の場合設計用ベースシアーは1/30変形で0.57，1/20変形で0.31となる。
等価 1 質点系モデルを 2 質点系に置き換えると，1 階せん断力は同じであるが，等価 1 質点系の
質量は 2 質点系の 1,2 階の和より若干小さいので，2 質点系のベースシアーは等価 1 質点系モデル
よりも小さくなる。したがって，木造二階建てのベースシアーは目標変形に応じて約 03~0.5 程度
であると考えられる。この値は保有耐力設計の Ds に対応しているので， 0.25~0.50，RC 造 0.3~0.55












表 9.2.1 Cbe(Z=1.0,地盤種別 1) 
γ0 γe He 2.5m 3m 3.5m 4m 4.5m 5m 
1/60 
1/30 
Cbe 0.457  0.381  0.326  0.286  0.254  0.229  
Te 0.86  1.03  1.20  1.37  1.54  1.71  
計算式 Cbe=1.143/He 
1/25 
Cbe 0.340  0.284  0.243  0.213  0.189  0.170  
Te 1.09  1.31  1.52  1.74  1.96  2.18  
計算式 Cbe=0.851/He 
1/20 
Cbe 0.245  0.204  0.175  0.153  0.136  0.122  
Te 1.43  1.72  2.01  2.29  2.58  2.87  
計算式 Cbe=0.612/He 
 




















































表 9.2.2 Cbe(Z=1.0,地盤種別 2) 
γ0 γe He 2.5m 3m 3.5m 4m 4.5m 5m 
1/60 
1/30 
Cbe 0.680  0.680  0.680  0.643  0.571  0.514  
Te 0.57  0.69  0.80  0.91  1.03  1.14  
計算式 Cbe=0.680 Cbe=2.571/He 
1/25 
Cbe 0.642  0.638  0.547  0.479  0.426  0.383  





Cbe 0.551  0.459  0.394  0.344  0.306  0.275  
Te 0.96  1.15  1.34  1.53  1.72  1.91  
計算式 Cbe=1.377/He 
 
必要耐力 Cbe 表 9.2.3 Cbe(Z=1.0,地盤種別 3) 
γ0＝1/60 
γe= 
γ0 γe He 2.5m 3m 3.5m 4m 4.5m 5m 
1/60 
1/30 
Cbe 0.680  0.680  0.680  0.680  0.680  0.680  
Te 0.43  0.51  0.60  0.69  0.77  0.86  
計算式 Cbe=0.680 
1/25 
Cbe 0.642  0.642  0.642  0.642  0.642  0.642  
Te 0.54  0.65  0.76  0.87  0.98  1.09  
計算式 Cbe=0.642  
1/20 
Cbe 0.609  0.609  0.609  0.609  0.544  0.490  
Te 0.72  0.86  1.00  1.15  1.29  1.43  






図 9.2.9 Cbe(Z=1,地盤種別 3) 
表 9.2.4 Cbe(Z=1.0，γ0＝1/60，γe＝1/30) 
階高 H 2.5m 3m 3.5m 4m 4.5m 5m 
地盤種別 1 0.457  0.381  0.326  0.286  0.254  0.229  
地盤種別 2 0.680  0.680  0.680  0.643  0.571  0.514  
地盤種別 3 0.680  0.680  0.680  0.680  0.680  0.680  
 








階高 H 2.5m 3m 3.5m 4m 4.5m 5m 
地盤種別 1 0.245  0.204  0.175  0.153  0.136  0.122  
地盤種別 2 0.551  0.459  0.394  0.344  0.306  0.275  









等価 1 質点系のベースシアーCbe と 2 質点系のベースシアーCb や 1,2 階のせん断力 Q1,Q2 は第 7
章の定式化から以下のように与えることができる。まず等価 1 質点系のせん断力と 2 質点系の 1
階のせん断力が等しいので， 
 
𝑄1 = 𝐶𝑏𝑒𝑊𝑒 = 𝑔𝐶𝑏𝑒 (𝑚1𝛿1 + 𝑚2𝛿2)2
𝑚1𝛿12 + 𝑚2𝛿22 = 𝑚1𝑔𝐶𝑏𝑒 �𝛿1 + 𝑅𝑊𝛿2�2𝛿12 + 𝑅𝑊𝛿22   = 𝐶𝑏𝑒𝑊1 (1 + 𝑅𝑊)2𝛾12 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻(1 + 𝑅𝑊)𝛾1𝛾2 + 𝑅𝑊2 𝑅𝐻2𝛾22(1 + 𝑅𝑊)𝛾12 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾1𝛾2 + 𝑅𝑊𝑅𝐻2𝛾22  (9.2.34) 
 
あるいはベースシアーとして 




(𝛾1 = 𝛾2) = 11 + 𝑅𝑊 (1 + 𝑅𝑊)2 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻(1 + 𝑅𝑊) + 𝑅𝑊2 𝑅𝐻21 + 𝑅𝑊 + 2𝑅𝑊𝑅𝐻 + 𝑅𝑊𝑅𝐻2= {1 + 𝑅𝑊(1 + 𝑅𝐻)}2(1 + 𝑅𝑊){1 + 𝑅𝑊(1 + 𝑅𝐻)2}  (9.2.36) 
 
Q2 は第 7 章(7.2.50)式から 
   𝑄2 =  𝑅𝑊𝛾1 + 𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2(1 + 𝑅𝑊)𝛾1 + 𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2 𝑄1 (9.2.37)  
となる。あるいは，(7.2.51)式から 
 𝐶2 = 𝑄2𝑊2 = (1 + 𝑅𝑤)�𝛾1 + 𝑅𝐻𝛾2�(1 + 𝑅𝑊)𝛾1 + 𝑅𝑊𝑅𝐻𝛾2 𝐶𝑏  (9.2.38)  
ここで，γ1，γ2は 1,2 階の変形角，RW,RH は(9.2.5)式に再掲されたように 1,2 階の質量比，階高比を
それぞれ表す。 
とくに 2 階の変形を小さくして γ2＝0 とすれば， 
 𝐶𝑏(𝛾2 = 0) = 11 + 𝑅𝑊 (1 + 𝑅𝑊)2𝛾12(1 + 𝑅𝑊)𝛾12  𝐶𝑏𝑒 = 𝐶𝑏𝑒   (9.2.39)  
 𝐶2(𝛾2 = 0) = (1 + 𝑅𝑤)𝛾1(1 + 𝑅𝑊)𝛾1 𝐶𝑏 = 𝐶𝑏 = 𝐶𝑏𝑒 (9.2.40)  
逆に 1 階の変形を小さくして γ1＝0 とすれば， 
 𝐶𝑏(𝛾1 = 0) =  11 + 𝑅𝑊 𝑅𝑊2 𝑅𝐻2𝛾22𝑅𝑊𝑅𝐻2𝛾22 𝐶𝑏𝑒 = 𝑅𝑊1 + 𝑅𝑊 𝐶𝑏𝑒 = 𝑊2𝑊1 + 𝑊2 𝐶𝑏𝑒   (9.2.41)  
 𝐶2(𝛾1 = 0) = 1 + 𝑅𝑤𝑅𝑊 𝐶𝑏 = 𝐶𝑏𝑒 (9.2.42)  
RW,RH を図 9.2.2 と同様に設定して，(9.2.36)式および(9.2.38)式を計算すると図 9.2.10 および図
9.2.11 のようにそれぞれまとめられる。図 9.2.10 では(9.2.36)式で与えられる γ1=γ2の時の Cb/Cbe を
あわせて示している。 



































































































(a) RW=1.0,RH=1.0 (b) RW=1.0,RH=0.8 (c) RW=0.5,RH=0.8 
γ1 γ1 
図 9.2.11 C2/Cb 
 
 











































前節で計算された各階の必要耐力に対して，第 2 章の柱の傾斜復元力，第 4 章の土壁系耐力要









下のようにして PΔ を考慮する必要がある。 
図 9.3.1 に示す変形状態では，鉛直力 ΣWが γ変形した部材で負担されるので，P=γΣWの水平
力が見かけ上加算される。この水平力は γすなわち水平変形 δに比例するので，マイナス剛性に
置き換えることができる。PΔによる付加剛性 KPΔは， 























図 9.3.1 PΔ効果の考え方 
  
表 9.3.1 PΔ効果を考慮した必要耐力の割増し 
  
階 加算すべき必要耐力 
2 階 γ2W2 
1 階 γ1 (W1+W2) 
W1=1 階重量，W2=2 階重量 
γ1=1 階変形角，γ2=2 階変形角 
 
 






ので，より直接的に PΔを考慮した耐力 Q*(γ)として 
 𝑄∗(𝛾) = 𝑄(𝛾) − 𝛾�𝑊 (9.3.2)  
とすることができる。 








無次元パラメータ y=PH/WB，x=δ/B を用いて y=y(x)と表わされる傾斜復元力 
 𝑃 = 𝑦
𝐻
𝑊𝐵，𝛿 = 𝐵𝑥 (9.3.3)  
で PΔ 効果による水平力-PΔ＝-Wγ=-Wδ/H を除去すれば， 
 𝑃 + 𝑃∆ = 𝑦𝐻𝑊𝐵 + 𝛿𝐻𝑊 = 𝑦𝐻𝑊𝐵 + 𝐵𝑥𝐻 𝑊 = 𝑊𝐵𝐻 (𝑦 + 𝑥) (9.3.4)  
PΔを除去した復元力を無次元パラメータ yΔ=(P+PΔ)H/WB で表せば， 
 𝑦∆ = 𝐻𝑊𝐵 (𝑃 + 𝑃∆) = 𝑦 + 𝑥 (9.3.5)  
となるので無次元表現では x を加算すればよい。 
矩形断面の図 2.3.7 から PΔ を除去すれば，図 9.3.2 のように表される。円形断面の場合もほぼ
同様で，柱高さと柱径比 H/B が標準的な伝統構法住宅では 20 程度(H=3m,B=15cm)なので，変形角
γ=1/30 では，x=δ/B=δ/H×H/B=1/30×H/B=20/30=0.7 となるので，この領域では端面の剛性に依存
して yΔ=0.9～0.95 である。寺社建築では H/B が 10 程度(H=5m,B=50cm)と小さく，γ=1/30 では，
x=δ/B=δ/H×H/B=1/30×10=0.33 となって，yΔ=0.8～0.95 である。 
さらに，柱への鉛直荷重の載荷面を考慮すれば，B が柱径以下となるので，無次元表示すると
x がさらに大きくなって，PΔを除去した柱の耐力は柱高さ径比によらず yΔ=0.9 と見ることができ
る。したがって 




𝑊 (9.3.6)  
と見込まれる。すなわち有次元化すると表 9.3.2 のように負担荷重 W と柱高さ径比 B/H に依存す
ることになる。 
 
































































図 9.3.2 PΔ効果を除去した矩形断面柱の復元力 
  
表 9.3.2 PΔ効果を除いた柱復元力 
  
負担軸力 柱径/高さ  
PΔ効果を除いた 
柱復元力 
W B/H 0.9WB/H 
 
 
表 9.3.3 曲げ耐力計算のための接合部曲げ抵抗モーメント 
  
接合部 変形角 抵抗曲げモーメント 
1 箇所当たり kNm 
柱ほぞ 1/30 以上 1.5 
貫 1/30 以上 0.2~0.4 
雇いほぞ胴栓止め 1/30 以上 0.8~1.3 
雇い竿車知止め 1/30 以上 1.1~3.6 
 




通し柱については第 5 章(5.3.20)式による。たとえば，1 階高さ 3.5m，2 階高さ 2.5m で柱をス
ギ 15cm□，1 階変形 1/20，2 階変形 1/60 とすれば，通し柱の抵抗によるせん断耐力は，Q1=1.4kN，











第 4 章の表 4.1.1 によれば，1P 壁の 1/20 変形時せん断耐力応力度は 60kN/m2，2P 壁は 72kN/m2
であるので両者の平均は 66kN/m2 となる。他方表 4.1.2 の文化庁の耐震診断データでは 1/20 変形
時は 60kN/m2 である。したがって，図 9.3.3 のような全面壁の耐力の見積もりは，表 9.3.4 のよう










4 章の表 4.3.1 の基本値 τm2 にアスペクト比による図 4.3.3 の補正係数 FR2 を乗じることで単位面積
当たりの最大せん断応力度として与えられる。図 4.3.3 によれば，通常の小壁のアスペクト範囲で
ある λ≦0.5 では FR2 はほぼ線形であるので，耐力は壁高さに比例することになる。概算値として
小壁長さ L=1.82m，小壁高さ h2=0.45m とすれば λ=0.45/1.82=0.25，FR2=0.25/(1+0.252)=0.24 となる
ので，基準耐力は図 4.3.6 の τm2=245kN/m2 を用いて，表 9.3.5 のように τ=0.24×245=60kN/m2 とな
る。この値は全面壁の 66kN/m2 よりやや小さい。 
図 9.3.3 全面壁の耐力 
  
























一般的に第 4 章の(4.5.2)式で表すことができる。すなわち図 9.3.4, 5 の記号を使って， 
 𝑄 = 𝑄𝑊1ℎ1 + 𝑄𝑊2ℎ2
𝐻
＝𝛼1𝑄𝑊1 + 𝛼2𝑄𝑊2 (9.3.7)  
ここで，α1=h1/H，α2=h2/H は小壁高さの階高さに対する比を表す。垂壁のみの場合は h2=0(α2＝0)，
腰壁のみの場合は h1=0(α1＝0)とすればよい。  
垂壁腰壁付き柱では，柱の曲げ変形が加算されるので，1/20 変形時として(9.3.7)式の小壁耐力
に表 9.3.5 をそのまま用いることはできない。第 4 章の垂壁付き柱の計算例を示す図 4.4.9～14 や
垂壁腰壁付き柱の計算例図 4.5.2～7 によれば，計算条件によって左右されるが最大耐力は 1/25 変
形で生じている。所定の 1/20 変形時耐力は，劣化域に入っており，最大耐力の約 0.85 倍程度であ


















図 9.3.4 垂壁腰壁付き柱 
  











































 図 9.3.5 垂壁腰壁高さ 
  






伝統構法委員会が 2012 年に E ディフェンスで行ったモデル 6を例題とする。図 9.4.1 に示すよ
うに木造二階建ての住宅であり，部分二階となっている。屋根は瓦葺き，壁は土壁を使用してい
る。平面図を図 9.4.2 に，軸組図を図 9.4.3 および 9.4.4 に示す。樹種はスギ，柱断面は通し柱 150
□，管柱 120□であるが，平面図に特記されているように中央部分で 180□や 210□としている。 
建築計画予め設定されている外周周りの土壁は既に記入済みである。本研究の対象としない建
物の重量計算や長期荷重に対する部材設計などは委員会資料 6 に基づいている。計算に用いる各





























図 9.4.1 南立面図 1/200 
X1 X6 X2 X10 X14 
11,830 


























X1 X6 X2 X10 X14 
11,830 



















X1 X6 X2 X10 X14 
11,830 














表 9.4.1 階高および重量 
階 
重量 質量 階高 
kN t m 
2 階 89.6  9.14 2.430  
1 階 177.0  18.06 3.465 
小計 266.6  27.21 5.895  
基礎 109.0  11.12 
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(a)X1 通り軸組 (c)X6 通り軸組 
図 9.4.4 桁行方向軸組 1/200 
(b)X2 通り軸組 
7,280 
910 3,640 2,730 
Y1 Y6 Y2 Y9 
7,280 
910 3,640 2,730 





910 3,640 2,730 
Y1 Y6 Y2 Y9 
(d)X10 通り軸組 
7,280 
910 3,640 2,730 

















910 3,640 2,730 













910 3,640 3,640 3,640 
X1 X6 X2 X10 X14 
11,830 
910 3,640 3,640 3,640 













910 3,640 3,640 3,640 
X1 X6 X2 X10 X14 
(a)Y1 通り軸組 (b)Y2 通り軸組 
(c)Y6 通り軸組 (d)Y9 通り軸組 
図 9.4.3 桁行方向軸組 1/200 
11,830 
910 3,640 3,640 3,640 




外壁    内壁 
外壁    内壁 





目標とする変形角を極稀地震時 1 階 1/20，2 階 1/60 として，建物に必要な耐力を算定する。こ
こで 1/20 のクライテリアは検討モデルと合わせて伝統構法委員会で作成中の設計法や設計例を参
考にしている 6。第 7 章の 7.2.3 では 1 階，2 階を同時に降伏させる設計では，設定されたせん断
力の変動に対して応答変位が大きく変化するため，同時降伏の設計は注意することとしている。
そこで，2 階については先行降伏をさけて十分に安全な 1/60 とする。 
前節の計算内容を表 9.4.2 にまとめる。ここでは，1,2 階の目標変形が必要耐力に与える影響を
具体的に調べるため，γ1，γ2 のいくつかの組み合わせについて計算結果を示している。2 階せん断
力係数 C2は限界せん断力係数比による値を上回るように設定している。 




























表 9.4.2 必要耐力の計算 
 
設計 1A 設計 1B 設計 1C 設計 1D 設計 2A 設計 2B 設計 2C 設計 2D 
地域 地域係数 Z 1.0 
地盤 地盤種別 Gs 2 種 
重量 
2 階重量 W2(kN) 89.60 
1 階重量 W1(kN) 177.00 
建物重量 W1+W2 266.60 
W2/W1 RW 0.51 
階高 
2 階階高 h2(m) 2.430 
1 階階高 h1(m) 3.465 
建物高さ h1+h2 5.895 
h2/h1 RH 0.70 
限界比 C2/Cb RCO 1.38 
目標 
変形 
2 階変形角 γ2 1/20 1/60 1/90 1/120 1/30 1/60 1/90 1/120 
1 階変形角 γ1 1/20 1/30 
弾性限 γ0 1/60 
2 階変位 δ2(m) 0.29 0.21 0.20 0.19 0.20 0.16 0.14 0.14 
1 階変位 δ1(m) 0.17 0.17 0.17 0.17 0.12 0.12 0.12 0.12 
等価 
1 質点系 
等価変位 Δ(m) 0.23 0.19 0.18 0.18 0.15 0.13 0.13 0.12 
等価重量 We(kN) 248.7 263.8 265.3 265.8 248.7 260.9 263.8 265.0 
We/ΣW  
0.93 0.99 1.00 1.00 0.93 0.98 0.99 0.99 
等価高さ He(m) 4.59 4.40 4.36 4.34 4.59 4.45 4.40 4.37 
He/Σh  
0.78 0.75 0.74 0.74 0.78 0.76 0.75 0.74 
等価変形角 γe 1/20 1/23 1/24 1/24 1/30 1/34 1/35 1/36 
等価減衰 h 0.16 0.15 0.15 0.15 0.13 0.12 0.12 0.11 
低減率 Fh 0.59 0.61 0.61 0.61 0.65 0.68 0.69 0.70 
等価周期 Te 1.75 1.39 1.34 1.32 1.05 0.86 0.81 0.79 
ベースシア Cbe  0.30 0.39 0.41 0.42 0.56 0.71 0.72 0.73 
2 質点系 
せん断力 
Q1(kN) 74.8 103.3 108.3 110.7 139.6 185.4 190.2 192.4 
Q2(kN) 34.6 47.8 50.1 51.2 64.6 85.8 88.0 89.0 
せん断力 
係数 
C2 0.39 0.53 0.56 0.57 0.72 0.96 0.98 0.99 
Cb 0.28 0.39 0.41 0.42 0.52 0.70 0.71 0.72 
 

















地域係数 Z は 1.0，地盤種別は 2 種を想定している。9.2.2 のように地震力の算定では等価周期
によって加速度応答スペクトル S0と地盤増幅係数 Gs が決まっている。 
表 9.4.2 の主な設計パラメータを図 9.4.5 で比較する。等価 1 質点系の重量は全重量の 0.93 から
1.0 である。2 階変形が小さい場合は 2 階重量をそのまま 1 階に加算した 1 質点系となるので重量
比は 1.0 である。等価高さは 4.5m 前後である。2 階変形が小さい場合は転倒モーメントにおける
2 階のウエイトが小さ k なるので，等価高さは小さくなる。1/20 変形に対する 1/30 変形のベース
シアーは約 1.8 となる。 
本設計例では設計 1B を採用する。耐力データは PΔ 分を考慮しないため，必要耐力として PΔ
で差し引かれる分を予め加算して，必要耐力を次にように割り増すこととする。 
1 階 Q1=103.3+226.6/30=103.3+7.6＝110.9kN 




























図 9.4.5 必要耐力の計算 







1 質点モデル Cbe 







として取り込むことにする。図 9.4.6 のように耐力要素を算定する。計算内容を表 9.4.3 に計算結
果を表 9.4.4 にまとめる。 
表 9.4.3 の計算で採用した，各要素の基準耐力は以下のように設定した。 
柱長ほぞは表 5.1.1 の 1/20 耐力である M=1.5kNm とし，ほぞの個数や柱高さを考慮して算定し
ている。通し柱では全高さを採用し，1,2 階とも同じ耐力を割り当てている。 
横架材の端部曲げ抵抗は表 5.2.3 の雇い車知止めとし，梁成 0.21m の 1/20 変形データである両
端 M=5.10kNm の 1/2 である 2.55kNm を曲げ抵抗モーメントとした。 
全面土壁は 1P であるので，表 4.1.1 の 1P 壁 1/20 耐力である単位面積あたり 60kN/m2 を採用し
ている。垂壁腰壁は壁高さに応じて図 4.3.5 から単位面積あたりの耐力を設定した。1/20 変形に対
して，柱曲げ変形を考慮して 1/20 より小さい変形を用いるべきである。ここでは図 4.3.5 の 1/30
耐力を用いた。すなわち，小壁高さ 30cm で単位面積あたりの耐力を 50kN/m2，65cm で 80kN/m2, 
90cm で 100kN/m2 としている。 












































(a)Y1 通り (b)Y2 通り 
(c)Y6 通り (d)Y9 通り 
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柱ほぞ 1.5 5 3.465 2.2 
9.5 
全面壁 60 0.91 0.06 2.700 0.78 1 2.6 
4.8 脚固め 2.55 6 3.465 4.4 垂腰壁 50 3.64 0.06 0.350 0.10 2 2.2 
差鴨居 2.55 4 3.465 2.9                 
Y2 
柱ほぞ 1.5 4 3.465 1.7 
14.3 
全面壁 60 0.91 0.06 2.965 0.86 3 8.4 
13.2 
柱ほぞ 1.5 3 5.895 0.8 垂腰壁 50 3.64 0.06 0.325 0.09 2 2.0 
脚固め 2.55 10 3.465 7.4 垂腰壁 100 1.82 0.06 0.875 0.25 1 2.8 
差鴨居 2.55 6 3.465 4.4                 
Y6 
柱ほぞ 1.5 6 3.465 2.6 
17.3 
全面壁 60 0.91 0.06 2.965 0.86 4 11.2 
19.2 
柱ほぞ 1.5 3 5.895 0.8 垂壁 70 3.64 0.06 0.590 0.17 2 5.2 
脚固め 2.55 12 3.465 8.8 垂壁 100 1.82 0.06 0.875 0.25 1 2.8 
差鴨居 2.55 7 3.465 5.2                 
Y9 
柱ほぞ 1.5 7 3.465 3.0 
14.8 
全面壁 60 0.91 0.06 2.965 0.86 3 8.4 
18.6 
脚固め 2.55 12 3.465 8.8 全面壁 60 0.91 0.06 2.375 0.69 1 2.2 
差鴨居 2.55 4 3.465 2.9 垂壁 70 3.64 0.06 0.590 0.17 2 5.2 
          垂壁 100 1.82 0.06 0.875 0.25 1 2.8 
 


























柱ほぞ 1.5 4 2.43 2.5 
5.3 
垂壁 50 1.82 0.06 0.325 0.13 4 2.9 
12.2 
柱ほぞ 1.5 3 5.895 0.8 腰壁 80 1.82 0.06 0.645 0.27 4 9.3 
梁 2.55 0 2.43 0.0                 
差鴨居 2.55 2 2.43 2.1                 
Y6 
柱ほぞ 1.5 6 2.43 3.7 
7.6 
全面壁 60 0.91 0.06 2.430 1.00 2 6.6 
9.5 柱ほぞ 1.5 3 5.895 0.8 垂壁 50 0.91 0.06 0.325 0.13 2 0.7 
梁 2.55 3 2.43 3.1 腰壁 100 0.91 0.06 0.990 0.41 1 2.2 
Y9 
柱ほぞ 1.5 10 2.43 6.2 
6.2 
全面壁 60 0.91 0.06 2.430 1.00 0 0.0 
12.2           垂壁 50 1.82 0.06 0.325 0.13 4 2.9 
          腰壁 80 1.82 0.06 0.645 0.27 4 9.3 
 
表 9.4.3 耐力計算 
表 9.4.4 耐力計算結果 
階 通り 曲げ 土壁 合計 
1 
Y1 9.5 4.8 14.3 
Y2 14.3 13.2 27.5 
Y6 17.3 19.2 36.5 
Y9 14.8 18.6 33.4 
合計 55.9 55.8 111.7 
 
階 通り 曲げ 土壁 合計 
2 
Y1 0.0 0.0 0.0 
Y2 5.3 12.2 17.5 
Y6 7.6 9.5 17.1 
Y9 6.2 12.2 18.4 
















2 89.6 5.9 0.15 2.1 53.0 55.1 
1 266.6 5.9 0.15 6.1 111.7 117.8 
 
(a) 1 階耐力 (b) 2 階耐力 
(c) 集計 
(a) 1 階耐力 
(b) 2 階耐力 




通し柱の効果について第 5 章(5.3.20)式で計算すれば，3 種類 9 本の柱について，1 階 1/20，2
階 1/60 変形を強制した時のせん断力は，1 階 18.3kN，2 階-26.1kN となる。この値は柱断面欠損と





土壁を設けている。割り当て結果は，1 階 117.8kN，2 階 55.1kN であり，目標である 110.9kN，50.8kN
を満足している。 
なお，壁厚さ，小壁厚さを全て 60mm としたが，目標変形を 1/30 まで厳しくすれば，1.5 倍近
くの耐力が必要となるので，少なくとも壁厚さは 60×1.5=90mm となる。 
9.4.4 限界耐力計算による確認 
1 階 1/20 程度，2 階 1/60 を目処に割り当てられた耐力要素について，各変形ステップの復元力
























表 9.4.5 復元力の重ね合わせ 単位 kN 
 
変形 1/480 1/240 1/120 1/90 1/60 1/45 1/30 1/20 1/15 1/10 
1 階 
柱ほぞ 1.84 3.32 5.16 6.63 8.10 9.58 10.68 11.05 11.05 11.05 
車知 6.59 11.67 17.70 19.84 23.81 27.78 34.37 40.48 43.65 37.06 
全面壁 9.83 18.35 31.45 39.31 45.86 44.55 42.59 39.31 34.07 20.97 
垂壁 1.11 2.22 4.40 5.81 8.57 11.24 16.13 21.69 22.84 14.91 
柱傾斜 6.10 6.10 6.10 6.10 6.10 6.10 6.10 6.10 6.10 6.10 
PΔ -0.56 -1.11 -2.22 -2.96 -4.44 -5.92 -8.89 -13.33 -17.77 -26.66 
Q1 24.91 40.53 62.58 74.73 88.00 93.32 100.98 105.30 99.94 63.43 
2 階 
柱ほぞ 2.31 4.16 6.47 8.32 10.17 12.02 13.41 13.87 13.87 13.87 
車知 0.85 1.51 2.29 2.57 3.09 3.60 4.45 5.25 5.66 4.80 
全面壁 1.64 3.06 5.24 6.55 7.64 7.43 7.10 6.55 5.68 3.49 
垂壁 0.06 0.13 0.24 0.31 0.42 0.52 0.59 0.55 0.48 0.25 
垂腰壁 2.96 5.75 10.81 13.78 18.91 22.34 25.69 25.52 21.85 14.51 
柱傾斜 2.05 2.05 2.05 2.05 2.05 2.05 2.05 2.05 2.05 2.05 
PΔ -0.19 -0.37 -0.75 -1.00 -1.49 -1.99 -2.99 -4.48 -5.97 -8.96 
Q2 9.70 16.28 26.36 32.59 40.79 45.97 50.31 49.32 43.61 30.02 
 


















































限界耐力計算結果を図 9.4.8 に示す。計算では，変形のステップを 10 ステップから 25 ステッ
プに細分している。表 9.4.6 のように目標とする変形(2 階 1/60,1 階 1/20)に対して応答結果の変形 





















図 9.4.7 復元力の重ね合わせ 

















図 9.4.8 基礎固定限界耐力計算 
表 9.4.6 基礎固定限界耐力計算結果 
 
  稀地震 極稀地震 
等価 
1 質点系 
周期(秒) 0.77 1.38 
減衰 0.05 0.15 
変形 1/151 1/23 
建物 
2 階変形 1/129 1/59 
1 階変形 1/160 1/21 
 

















最後に第 7 章の 7.4 にまとめた柱脚の滑りを考慮した限界耐力計算を行う。追加される計算デ
ータとして，摩擦係数 μ=0.4，基礎に作用する地震力を 0.4G，滑り減衰を表すパラメータ β＝0.25
としている。計算結果を図 9.4.9 と表 9.4.7 にまとめる。なお，7.5 で議論したように，設計例のオ


























表 9.4.7 滑りを考慮した限界耐力計算結果 
(極稀地震時) 
  設計例 実験 No.5 実験 No.6 
周期(秒) 1.62 - - 
減衰 0.11 - - 
滑り量(cm) 7.3 8.8 7.6 
2 階変形 1/38 1/27 1/23 
1 階変形 1/23 1/19 1/21 
 


































8. 4 号建物の壁量計算で規定されている 4 分割法の壁率比と偏心率の対応について，既往の膨大
な数値計算結果が簡単なモデルの解析解で説明できることを示し，壁率比が 0.5 以上であれば，




の立体モデルを用いた静的･動的解析結果と整合しており，床剛性比 0.5 から 1.0 では，床構面
の剛性を考慮した端部構面変形の増大率は 1.1 倍程度であることを示した。 
10. 限界耐力計算の解析的表現を用いて，1 階と 2 階の変形が等しくなる既知の限界せん断力係数
比を再導出し，同時降伏近傍の解の検討から 2 階降伏とする設計の可否を論じた。 
11. これまでの限界耐力計算法では 2 階先行降伏を精度よく扱えないことを例示して，収斂計算に
基づく 2 つの改良計算法を提案した。またこれまでの計算法も，2 階先行降伏モデルに対して
は，計算の変位ステップを 1 階ではなく 2 階を基準とすることで改良されることを示した。 
12. 柱脚の変位を拘束しない石場建ては伝統的構法の一つとして継承されているが，限界耐力計算
で柱脚の滑りを扱うことは，等価 1 質点系への縮約と相いれないという理論的な妥当性の欠如
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